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« Perciò chiunque ascolta queste mie parole e le mette in pratica 
 è simile a un uomo saggio che ha costruito la sua casa sulla roccia.  
Cadde la pioggia, strariparono i fiumi, soffiarono i venti 
e si abbatterono su quella casa, 
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(Analisi critica dei criteri di indagine mediante prove CPT)
 




1 PROVE PENETROMETRICHE STATICHE 
PREMESSE 
La prova penetrometrica statica rientra nella categoria delle indagini in sito: essa 
avviene per la progressiva infissione di una punta conica (nel caso in esame la punta 
meccanica e il manicotto di frizione sono di modello Begemann) nel terreno. 
La velocità di infissione, pari a 20 mm/sec è tale da poter considerare tale prova 
come non drenata. 
La punta conica è collegata ad una batteria di aste coassiali e ad un tubo di copertura: 
questa viene spinta attraverso le aste interne fino ad una profondità di 35 mm 
fornendo così una prima lettura di dati L1. Successivamente viene agganciato il 
manicotto e si procede ad una infissione di 35 mm ottenendo una seconda lettura di 
dati L2 che quindi comprende sia la resistenza offerta all’infissione della punta sia 
quella al movimento del manicotto. Al termine la spinta è applicata alle aste di 
rivestimento facendo avanzare punta e manicotto di 130 mm.  
 
Così procedendo si ottengono letture continue per sssori di 200 mm. 




Dalla lettura L1 possiamo ricavare la resistenza di punta (qc o rp), cioè la resistenza 
offerta dal terreno alla punta nel suo avanzare. 
Attraverso la lettura L2 è possibile ottenere il valore della resistenza laterale (fs o rl) 
semplicemente sottraendo ad essa il valore della spinta applicata nel tratto precedente 
e dividendo per l’area del manicotto. 
I valori delle caratteristiche geometriche dello strumento e le modalità di esecuzione 
delle indagini in sito, sono state codificate al fine di rendere generale la validità dei 
risultati. 
Le normative a cui si fa riferimento sono: 
 
- A.G.I. – Raccomandazioni sulla Programmazione ed Esecuzione delle 
Indagini Geotecniche 
- ISSMFE Technical Committee on Penetration Testing (1988) Dynamic 
Probing (DP) International Reference Test Procedure 
- ASTM D3441-86 «Deep quasi-static, cone and friction c e penetration tests 
of soil»  
 
La prova penetrometrica risulta essere particolarmente vantaggiosa per le sue 
caratteristiche di 
- velocità di esecuzione 
- semplicità 
- ripetibilità 
- economicità rispetto agli oneri economici delle prove eseguite in laboratorio. 
- possibilità di correlare i risultati con diversi parametri geotecnici (vedi cap. 
2.1) 
- capacità di collaborazione con altre tipologie di indagini in sito (vane test, 
pocket penetrometer, SPT...)  
- possibilità di valutare caratteristiche di terreni i coerenti in condizioni 
pressoché totalmente indisturbate (vedi cap. 2.2) 
A fronte di questi vantaggi vengono sottolineati alcuni fattori che influenzano le 
misure effettuate e che devono, quindi, essere considerati con attenzione in fase di 
elaborazione dei dati. 
Questa analisi critica permette un approccio più realistico nella valutazione del 
comportamento del terreno. 




Fattori che influenzano le misure 
 
Discontinuità del sistema di misura 
 
Effettuando misurazioni ogni 200 mm, non si è in grado di avere una perfetta lettura 
degli strati presenti in questi intervalli, per cui è possibile che strati di dimensioni 
molto ridotte possano venire trascurati e quindi si giunga ad una modellazione 
geotecnica non corretta(1). 
In particolare tale tipologia di indagine non consente di rilevare la presenza di torbe: 
infatti lo strumento continua a rilevare valori di resistenza di punta e di attrito laterale 
legati agli strati adiacenti e non riferiti allo strato torboso. 
 
Rapporto delle quote fra resistenza di punta e attrito laterale 
 
Il rapporto di frizione viene calcolato tenendo conto del fatto che esiste un divario 
nella profondità a cui viene misurata la resistenza di punta e quella a cui si riferisce 
la lettura della resistenza laterale.  
Questo è dovuto al fatto che la lettura L2 è data d due componenti: la resistenza di 
punta e l’attrito laterale misurati in due strati differenti 
 
)20(,,,2 ++= ZCZS qfL  
 
Di conseguenza è necessario tenere conto della differenza di quota sia per la 
valutazione del solo attrito laterale, sia per il grado di incertezza connesso con il fatto 
che i valori sono stati rilevati in terreni diversi. 
 
Inclinazione del penetrometro 
 
Perché le letture siano corrette è necessario che lo strumento mantenga la verticalità 
durante l’esecuzione dell’intera indagine: per questo motivo si inseriscono degli 
inclinometri che consentono un controllo in tal senso.  
                                                
(1) Per comprendere maggiormente il grado di incertezza dovuto a questo limite si pensi all’effetto di 
una lente anche millimetrica di materiale soffice e altamente deformabile inserita in un banco di 
materiale con elevata rigidezza: risulta allora evid nte come,  l’impossibilità di misurare tale strato, 
possa comportare rischi considerevoli sul piano, ad esempio, della stabilità di un terreno. 




Infatti viene sottolineato come a profondità maggiori di 25 m possano verificarsi 
variazioni di inclinazione superiori ai valori accettabili per i quali risultano non 
influenti sulla valutazione dei dati di resistenza registrati. 
 
Tipologia di terreno per cui la prova risulta utilizzabile 
 
La prova penetrometrica statica con punta meccanica ed elettrica è applicabile a 
terreni argillosi, limosi, incoerenti a grana fine e grossolana, ma, non potendo 
superare una certa pressione senza che lo strumento v ga danneggiato, non sarò 
possibile utilizzare tale prova in caso di terreni gh aiosi per i quali sarà necessario 
ricorrere ad altri metodi di indagine in sito (vane test, pocket penetrometer, prove 
penetrometriche dinamiche…). 
 
Forma della punta 
 
La forma della punta applicata al penetrometro (Begemann, Barentsen, Mantle 
cone…) è un fattore di notevole rilevanza nella definizione dei valori misurati. 
Considerando la punta tipo Begemann, si fa notare come durante la fase di 
penetrazione non si abbia uno spostamento definitivo del terreno a causa della forma 
specifica di tale punta che prevede un restringimento con riduzione di diametro al di 
sopra della base del cono. In conseguenza a ciò il valore di qC misurato risulterà 
minore di quello reale. Questa defezione è in parte compensata2 dall’attrito che si 
sviluppa lungo il mantello di protezione al di sopra del cono, che comporta un valore 
di qC superiore a quello reale. 
Inoltre, a causa del raccordo all’estremità inferiore del manicotto, l’attrito risente in 
parte di una resistenza fornita dal materiale rifluito dal passaggio della punta: mentre 
tale contributo non crea particolari variazioni nelcaso di terreni coesivi, per terreni 
sabbiosi si possono riscontrare valori fino a 2 volte superiori a quelli misurati con 
altre punte o con punta elettrica. 
                                                
2 In particolare si fa notare che 
- per sabbie sciolte e argille tenere prevale l’effetto legato all’attrito:  qC,misurato > qC,reale 
- per sabbie molto addensate prevale l’effetto dovuto al restringimento: qC,misurato < qC,reale 












































Usura dello strumento 
 
La presenza di attriti interni fra le parti in movimento e l’effetto dell’usura sullo 
strumento, comportano valutazioni errate nell’esecuzione dell’indagine. Per tale 
motivo è necessaria una accurata manutenzione dellostrumento ed in particolare 
delle parti in movimento così da poter minimizzare gli attriti. 
Oltre agli attriti, è necessario porre attenzione all condizioni delle aste impiegate 
(qualità materiali, usura, tolleranze di lavorazione...) ed alle modalità di contatto dei 
diversi spezzoni. 
 
Effetto della batteria di aste interne 
 
La batteria di aste interne ed il rivestimento esterno influiscono, in funzione del tipo 
di terreno considerato, sulle misurazioni. 
Pertanto è necessario tener conto: per terreni di bassa resistenza, del carico legato al 
peso della batteria di aste interne ( nqASTE ⋅= 4.1  kg con n numero di aste lunghe 1 
m); per suoli ben compattati, invece, l’attrito esercitato dalla flessione sotto carico 
delle aste che strisciano all’interno dei rivestimenti. 
Inoltre con l’aumentare della lunghezza delle aste, diviene più rilevante l’effetto di 
accorciamento sotto carico delle aste: questo effetto, infatti, comporta una 
movimento della punta dello strumento diverso da quello previsto dal sistema di 
spinta . 
 
Influenza strati adiacenti 
 
I valori rilevati nell’avanzamento della punta non possono limitarsi al singolo strato 
dello spessore considerato: nella realtà si verifica una forte influenza degli strati 
immediatamente superiori o immediatamente inferiori a quello in esame. 
Per questo motivo, è necessario tenere conto della alternanza degli strati in modo da 
poter ottenere una maggiore aderenza con le condizii reali del suolo. 
 




Effetti legati all’uso della punta elettrica 
 
L’utilizzo della punta elettrica, sebbene riduca gli effetti delle condizioni sopra 
riportate, è fortemente influenzata dalla sensibilità alle variazioni di temperatura e 
all’eccentricità del carico. 
Oltre ai fattori legati allo strumento, risulta rilevante la pressione interstiziale che si 
esercita sulla punta secondo la formulazione sperimentale proposta da Schaap e 











U pressione interstiziale 
Acono area del cono 
Aperno area del perno del cono che non risente della pressione interstiziale. 
 
In particolare, gli errori commessi in fase di tarau  e quelli dovuti alle particolari 
condizioni di esercizio e alla temperatura, portano d una stima con una imprecisione 
di circa 1% del fondo scala.  
 
Effetti legati all’uso del piezocono 
 
Mediante piezocono è possibile considerare l’effetto delle pressioni dei pori 
avendone la stima attraverso il filtro applicato alla punta. 
É importante avere chiara consapevolezza della posizione del filtro nella punta che 
può essere posto nella parte conica oppure immediatamente dietro la base del cono 
lungo il suo perno3. 
I risultati ottenuti presentano, infatti, variazioni significative nella valutazione della 
pressione interstiziale, in particolare per argille, limi e sabbie in condizioni di sovra 
consolidazione: 
                                                
3 Per limitare questi effetti Zuidberg (1987) ha proposto la realizzazione di una punta con due o più 
elementi porosi 





pernocono UUU ⋅≅⋅≅ 15.13 0   per argille e limi normal consolidati 




U0 pressione idrostatica reale 
Ucono pressione idrostatica misurata dal filtro posto lungo il cono 
Uperno pressione idrostatica misurata dal filtro posto lungo il perno del cono 
 
Oltre alla posizione del filtro risulta rilevante anche la altezza dello stesso: una sua 
riduzione, in modo da avvicinarsi alla dimensione della base della punta, comporta 
una pressione nei pori inferiore a causa dell’effetto ombra esercitato dalla punta ed 
una minore stabilità e ripetibilità delle misurazioni delle pressioni interstiziali. 
 
 
1.2.1 Considerazioni sulle incertezze legate alle prove CPT 
 
Tutti i limiti sopra riportati, sia per punta meccanica, sia per punta elettrica e 
piezocono, non riducono la potenzialità delle prove penetrometriche come strumento 
per l’analisi del suolo. 
La loro conoscenza, infatti, deve unicamente portare il tecnico ad un approccio 
critico che permetta una valutazione ponderata dei risultati ottenuti in sito. 
Il complesso di fattori che influenzano lo sviluppo dell’indagine, deve essere infatti 
considerato non come limitante, ma piuttosto come ulteriore strumento di 
perfezionamento al fine di ottenere la massima aderenza possibile tra i valori da 
prova penetrometrica e quelli reali. 




1.3 Rapporto fra prove penetrometriche statiche e altre tipologie di 
indagini in sito 
 
É possibile combinare le prove penetrometriche statiche con altre tipologie di 
indagini in sito, in modo da poter ottenere una caratte izzazione più accurata del 
terreno in esame. 
L’utilizzo di diverse prove puntuali più sofisticate4 consente, infatti, di colmare le 
incertezze connesse ad ogni singolo strumento. 
Si riporta la tabella redatta da Ghionna – Robertson (1987) come esempio 
dell’applicabilità delle principali prove in sito: la maggiore o minore affidabilità 
ottenuta in relazione alle informazioni geotecniche e la possibilità di indagine in 
funzione del tipo di terreno, consentono una prima valutazione sul tipo di approccio 
da seguire. 
 
1.3.1 Correlazioni fra le prove 
 
- CPT - SPT 
La correlazione proposta (Meyerhoff et al.) consente di legare i risultati ottenuti da 
CPT con quelli da SPT (standard penetration test) per lo studio sul comportamento 
dinamico del terreno: 
SPTC Nnq ⋅=  
Con 
102÷=n  con valori crescenti all’aumentare della dimensione dei granuli. 
Per le sabbie viene suggerito un valore medio5 
4=n  
In figura 1.1 si riporta una curva estrapolata attrave so lo studio di numerosi casi 
(Robertson – Campanella – Wightman, 1982)  sul rapporto fra resistenza alla punta 
misurata mediante CPT e valori corrispondenti di SPTN  in funzione della dimensione 
dei grani del materiale indagato. 
 
                                                
4 La maggiore precisione comporta inevitabilmente anche un aumento di onere economico, questo è in 
parte compensato dalla possibilità di ridurre il numero di prove grazie all’analisi eseguita mediante 
prove continue (CPT, DP, SPT…) 
5 I generale per le sabbie si intende 5.75.2 << n  





-CPT – P.P. 
Il valore ottenuto da prove con Pocket Penetrometer forniscono una resistenza 









qpp resistenza misurata mediante pocket penetrometer tes  
 
- CPT – Vane test 
Il Vane test consente la definizione della coesione non drenata, questa è stata 
correlata sperimentalmente al valore misurato mediante pocket penetrometer e, di 
conseguenza, al valore risultante dalle prove penetrometriche statiche: 
 







q =  
 
1.3.2 Considerazioni complessive sull’utilizzo combinato di indagini in sito  
 
La possibilità di fare diversi tipi di test sullo ste so campione di terreno comporta 
una precisione dei parametri, che si vogliono determinare, che si affina potendo 
ricorrere a diverse correlazioni. 
Poiché il campione è unico, è ammissibile il pensare che esista una correlazione fra i 
vari tipi di indagini che vi si possono eseguire. 
Questo approccio consente di creare un apparato di formule sperimentali e di 
combinazioni fra diverse prove che, unito alle prove di laboratorio e ai parametri da 
esse determinati, fornisce uno strumento di notevole importanza e affidabilità per la 
soluzione dei problemi di natura geotecnica. 




 2. USO PROVE PENETROMETRICHE STATICHE 
PER STIMA PARAMETRI GEOTECNICI 
2.1 Premesse 
 
Le prove penetrometriche statiche, sono divenute sempr  più in uso comune come 
strumenti di indagini geotecniche per la loro capacità di fornire informazioni 
continue, e in maniera precisa, su tutta la profondità in esame. 
Per queste caratteristiche, otre che agli altri vantaggi riportati nel capitolo precedente 
(vedi §1.1), diversi autori si sono posti lo scopo di ricavare il maggior numero di 
correlazioni per poter collegare i dati forniti da prove penetrometriche con i diversi 
parametri geotecnici. 
Questo approccio si basa sull’ipotesi fondata che l’indagine, mediante penetrometro 
statico, consenta una visione complessiva, e abbastanza precisa, della natura del 
suolo tenendo conto di tutti i suoi strati e della loro alternanza. 
Poiché, dunque, i parametri di interesse sono legati all  tipologia di terreno, risulta 
giustificabile pensare a correlazioni che consentano di rapportare, pur ammettendo 
con un certo grado di incertezza, i risultati della prova penetrometrica ai valori di tali 
parametri. 
 
Appare chiara, date queste premesse, l’importanza che le indagini penetrometriche 
hanno rivestito dalla loro nascita (Olanda, 1930) ad oggi per l’aspetto delle indagini 
geognostiche1. 
 
Si riportano nei seguenti paragrafi le correlazioni (per lo più di carattere 
sperimentale) reperite in letteratura che legano i risultati da prove CPT alla litologia e 
ai parametri geotecnici di particolare interesse. 
 
Per mantenere una maggiore semplicità espositiva, si r ccolgono i diagrammi relativi 
alle diverse correlazioni nell’Allegato A, riportato al termine della relazione. 
                                                
1 Nei prossimi capitoli si cercherà di sottolineare come lo sviluppo di algoritmi basati su correlazioni 
da dati CPT abbia portato le prove penetrometriche ad assumere un ruolo di rilievo anche nella 
valutazione dei cedimenti e delle portate di strutture di fondazione indirette. 





Poiché la resistenza offerta dal terreno al passaggio sia della punta del penetrometro 
sia del manicotto, è legata alla tipologia del terreno, si sono succeduti in letteratura 
affinamenti e aggiornamenti sempre maggiori, sulla base di esperienze svolte, di 
diagrammi (vedi fig A1-A4) e correlazioni in grado di fornire una interpretazione 
litologica partendo dalla lettura dei dati da prove penetrometriche statiche. 
 
- Begemann (1965) indicato per prove penetrometriche con punta meccanica 
(CPT) secondo Begemann (A-1) 
- Schmertmann (1968) indicato per prove penetrometriche con punta 
meccanica (CPT)   (A-2) 
- Douglas Olsen (1981) indicato per prove penetrometriche con punta elettrica 
(CPTE)   (A-3) 
- Robertson (1986) indicato per prove penetrometriche on punta elettrica 
(CPTU)   (A-4) 
 
2.3 Parametri geotecnici 
Pur tenendo conto di una certa incertezza dovuta a loro carattere sperimentale, sono 
state sviluppate da diversi autori, a seguito di numerose prove ed esperienze, delle 
correlazioni al fine di ottenere con buona approssimaz one stime dei parametri 
geotecnici, dai dati relativi alle prove penetrometriche statiche, sia per terreni coesivi 
che per terreni non coesivi. 
2.3.1 Terreni non coesivi 
Per quanto riguarda terreni sabbiosi ed incoerenti, la maggiore difficoltà è dovuta 
all’impossibilità di un confronto con risultati da prove di laboratorio essendo difficile 
disporre di provini assolutamente indisturbati. 
Per sopperire a queste condizioni, si sono sviluppate a partire dai primi anni 70 
(Holden 1971, Chapman 1974, Last 1978, Bellotti et al. 1982…) delle ricerche in 
laboratorio in grande scala attraverso celle triassiali dette camere di calibrazione 
nelle quali è stato possibile realizzare campioni di sabbia a cui applicare una storia 
tensionale voluta e sui quali eseguire prove con determinati strumenti al fine di 
ottenere informazioni per la corretta interpretazione delle prove in sito. 
 




2.3.1.1 Angolo di attrito 
 
Tra i diversi autori che hanno posto in letteratura na correlazione fra angolo di 
attrito interno e dati da prove penetrometriche statiche si segnalano (per sabbie N.C. 
e O.C.): 
 
- Dourgunouglu – Mitchell (1973 – 1975) 
)ln(5.4)ln(8.44.14 0VCq σϕ ′⋅−⋅+=′     (A-5) 
 
- Meyerhof (1951) 




















- Robertson - Campanella (1983) per sabbie non cementate quarzose 
 )ln(5.4)ln(8.44.14 0VCq σϕ ′⋅−⋅+=′  
 
- Schmertmann2 (1977 – 1982) valutazione in funzione della litologia 
 (%)14.028 RD⋅+=′ϕ  per sabbia fine uniforme 
 (%)115.05.31 RD⋅+=′ϕ  per sabbia media uniforme 
 (%)10.05.34 RD⋅+=′ϕ  per sabbia grossa uniforma 
(%)08.038 RD⋅+=′ϕ  per ghiaietto uniforme (sabbia e ghiaie poco 
limose) 
Oltre alle relazioni empiriche riportate è possibile ricorrere ad una analisi teorica 
basata sulla teoria dell’espansione di una cavità cilindrica. Da tale analisi deriva un 
                                                
2 La correlazione fornita da Schmertmann generalmente porta ad una sovrastima dei valori di angolo 
d’attrito interno 




diagramma (vedi Fig A-6) rappresentativo della correlazione che lega l’angolo 
d’attrito interno alla resistenza alla punta. 
 
2.3.1.2 Densità relativa 
 
La densità relativa, sebbene sia un parametro rappresentativo per il comportamento 
di terreni sabbiosi, è andata via via perdendo di rilevanza nella valutazione del 
comportamento dei terreni incoerenti a favore della determinazione diretta di 
parametri di resistenza al taglio e compressibilità da misure rilevate in sito. 
 
 
Si riportano alcuni esempi di correlazioni reperibili in letteratura: 
- Schmertmann 
 )ln(9.26)ln(6.368.97 0VCR qD σ ′⋅−⋅+−=  
 






































   (A-7) 
 
















⋅=    (A-8) 
 
2.3.1.3 Modulo di Young e modulo confinato tangente  
 
Nei casi di condizioni di carico non mono-dimensionali il parametro più indicato per 
la valutazione della compressibilità è un “modulo di Young equivalente” 




(Schmertmann 1970), in particolare si considerano i valori E50 ed E25  come i moduli 
secanti di riferiti rispettivamente al 50% e al 25% del valore di rottura. 
Gli autori di questo studio (Schmertmann, Baldi…) fanno osservare che per, i 
progettisti delle fondazioni che applicano un fattore di sicurezza al valore di 
sollecitazione che comporta rottura del terreno pari a 4, risulta più interessante il 
valore di E25. 
Mediante sperimentazione sulla base dei risultati di prove eseguite in camera di 
calibrazione (Baldi et al., 1981), è stata formulata una correlazione (Robertson – 
Campanella 1983) valida per sabbie normal consolidate non cementate (vedi fig A-9; 
A-11). 




 per fondazioni superficiali su sabbie3. 
Schmertmann (1978) ha poi portato una correzione per tenere conto del fattore di 





Per sabbie sovraconsolidate, i risultati dalla camer  di calibrazione suggeriscono un 






Gli stessi autori dello studio, però sottolineano il carattere approssimativo dei valori 
sopra riportati dovuto alla necessità di applicare i test su provini ricostruiti: il 
deposito in sito,infatti, può presentare una storia tensionale tale da aumentare 
notevolmente la rigidezza del suolo. 
 
Un approccio cautelativo simile deve essere utilizzato nello studio del modulo 
confinato tangente, per il quale viene considerata un correlazione, basata sulla 
densità relativa e il “numero di modulo” ricavato da prove in camera di calibrazione 
(Janbu 1963; Baldi et al. 1981), che porta ad una sotto tima del valore cercato (vedi 
A-12). 
                                                
3 Un’analisi posteriore (Robertson – Campanella) ha mostrato come tale intervallo sia da applicare a 
E50 per sabbie da sciolte a mediamente addensate 
E25 per sabbie da mediamente addensate a dense 




Questa sottostima è dovuta oltre che alle considerazioni semplificative sul 
comportamento del terreno, considerato come mezzo lineare elastico, al fatto che per 
ottenere la correlazione suddetta sono stati utilizzat  più approcci teorici combinati 
fra loro. 
 
2.3.1.4 Modulo Edometrico 
Si riportano in particolare due trattazioni: quella di Schmertmann e quella di Mitchell 
– Gardner (vedi A-13). Quest’ultima in particolare pone una dipendenza diretta fra il 
modulo edometrico e la resistenza di punta secondo un parametro da definire in 
funzione della profondità, della tipologia di sabbia, del valore di resistenza di punta. 
 
- Schmertmann 
 RVCd DqE ⋅+′⋅+⋅= 79.07.1103.0 0σ  
- Mitchell – Gardner (vedi Tab 2.1) 
 Cd qE ⋅= α   
Con α  valutato secondo Buisman – Sanglerat: 
52 << α  per sabbie argillose ed argille compatte con 3015 << Cq  kg/cmq 
5=α   per argille molli con 10<Cq  kg/cmq 
2=α   per sabbie 
 
2.3.1.5 Modulo di deformazione di taglio 
Diverse ricerche, condotte in laboratorio, hanno portat  ad una correlazione fra il 

















Gk  numero di modulo (definito in rapporto alla densità relativa) 
atmp  pressione atmosferica 
0Vσ ′  pressione litostatica efficace 
 




Potendo correlare le diverse grandezze espresse nella formula con il valore di 
resistenza di punta, è possibile giungere alla stima del modulo di deformazione di 
taglio dinamico dai risultati delle prove penetrometriche facendo riferimento a curve 
sperimentali (Seed – Idriss, 1970). 
Un ulteriore via di formulazione è stata suggerita correlando dapprima il modulo di 
deformazione di taglio con le prove penetrometriche dinamiche e poi rapportando 
queste ultime al valore di qC: 
 
611.0
0 28 CqG ⋅=  per sabbie e tensioni litostatiche comprese fra 0.45.00 ÷=′Vσ kg/mq 
 
Anche in questo caso, le stime effettuate per il modul , risulteranno sottostimate e le 
correlazioni valide solo per sabbie normal consolidate e a prevalenza quarzose. 
É necessario quindi adottare tali formule con attenzione e solo come parametri di 
riferimento di carattere preliminare. 
 
2.3.2 Terreni coesivi 
La prova penetrometrica statica procede con una velocità di infissione (ca. 2 cm/sec) 
tale da consentire a buona ragione di ritenere la prova come non drenata. 
La possibilità di confrontare i valori ottenuti mediante correlazioni empiriche o 
semi–empiriche con risultati da prove di laboratorio, ha permesso di affinare sempre 
più le formule, migliorando notevolmente l’approssimazione delle stime dei 
parametri considerati. 
2.3.2.1 Coesione non drenata 
La valutazione della coesione non drenata presenta alcune difficoltà dovute in 
particolare alla sua non univocità: infatti questo parametro varia in funzione della 
modalità e velocità di prova oltre che dall’orientamento dei piani di rottura. 














Diversi autori si sono espressi sul valore da attribui e al fattore di cono ( KN ) che è 
funzione dell’angolo di apertura della punta del cono e dell’indice di rigidità: 
- Lunne, Robertson, Powell (1977) 
 19=KN  
- Begemann 
 14=KN  
- Kjekstad (1978 
 17=KN  
- Kleven (1981) 
 15=KN  
- Sunda 
 CK qN ⋅+= 20
3
12  
- Lunne – Eide 
 IPNK ⋅−= 18.07.20  
 
Oltre a queste si ritiene importante ricordare la trattazione di Baligh (1975) (vedi fig 
A-14) che, combinando gli approcci di Meyerhof (teoria della capacità portante) e di 
Landanyi – Vesic (teoria dell’espansione in cavità cilindrica), ottiene una 
correlazione fra l’indice di rigidità, l’angolo di apertura del cono e il fattore di cono. 
Tale formulazione rende evidente come il valore di KN non può essere considerato 
costante per tutte le argille né per le punte meccani he standard. 
 
Ulteriore approccio è quello formulato da Ladd – Edgers (1972) in cui è possibile 
ottenere una valutazione della coesione non drenata in caso di terreni sovra-
consolidati mediante un confronto con il rapporto fa resistenza al taglio non drenata 





























Generalmente, quindi, il fattore di cono viene determinato mediante correlazioni 




Il rapporto fra i valori di resistenza al taglio ind sturbata e quella residua dopo 
rimaneggiamento può essere stimata riferendosi al rapporto di frizione secondo la 
correlazione proposta da Robertson- Campanella (1986) 
FR
N
S ST =  
Con il coefficiente SN  definito a seconda del tipo di punta utilizzato durante 
l’indagine: 
15=SN  per punta meccanica (CPT) 
106 ÷=SN  per punta elettrica (CPTE) 
 
2.3.2.3 Rapporto di sovraconsolidazione (OCR) 
Schmertmann (1978) propone un metodo di calcolo per stimare il valore del grado di 
sovraconsolidazione partendo dalla stima di coesion non drenata e rapportandola 
alla pressione litostatica efficace (vedi fig A-15; A-17). 




 nel caso di argille normal consolidate 









Combinando tale valore con la correlazione elaborata d  Ladd – Foott (1974) 
8.0
0 )03.022.0( OCRc VU ⋅±⋅′= σ  
È possibile ricavare una stima del rapporto di sovraconsolidazione in funzione del 
tipo di argilla considerato4. 
 
                                                
4 Come si rileva dal diagramma in calce al capitolo, la correlazione proposta da Ladd – Foott fornisce 
un range di valori che aumenta quando le argille risultino essere molto sovraconsolidate. 




2.3.2.4 Modulo Edometrico 
Rimane valida la correlazione, vista anche per terreni incoerenti, formulata da 
Mitchell – Gardner (1975) di dipendenza diretta frail modulo edometrico e la 




E ⋅== α1  
 
Con il parametro α  che assume valori differenti (vedi Tab 2.1) sviluppati prima da 
Sanglerat poi ripresi da Mitchell – Gardner, in funzione della plasticità del terreno. 
 
2.3.2.5 Indice di compressibilità 
Noto il valore del modulo edometrico, o meglio del coefficiente di compressibilità 
volumetrica, è possibile ricavare una stima del valore di indice di compressibilità, in 
funzione dell’indice dei vuoti e della pressione verticale media (vedi Tab 2.2), 














2.3.2.6 Peso di volume 
É possibile utilizzare i risultati da prove penetrometriche statiche anche per la stima 
del peso di volume secondo la formulazione proposta da Meyerhoff: 
 
373.0)log(168.06.1 +⋅+= Ucγ  per terreni coesivi non saturi 
08.0+= γγ sat     per terreni coesivi saturi 
 
I valori ottenuti (espressi in t/mq) sono comunque da ritenersi validi solo come 
ordine di grandezza: è infatti riportato in letterau  e da esperienze dirette di 
professionisti, che l’utilizzo di tali correlazioni può portare a errori di valutazione 
notevoli. 
É quindi necessario valutare con attenzione i valori c sì ottenuti confrontandoli con 
valori reperiti in correlazioni bibliografici su terr ni simili e con i campioni prelevati 
durante le prove in sito. 





2.3.2.7 Modulo di deformazione non drenato 
Si considera la determinazione del modulo di Young non drenato in corrispondenza 
del 25% della tensione a rottura 25UE . 
Questa stima è usualmente eseguita utilizzando la crrelazione empirica che lo lega 
con la resistenza a taglio non drenata, nella forma: 
UU cnE ⋅=25  
dove 
n  costante che dipende dal livello dello sforzo applicato, dal grado di 
sovraconsolidazione, dalla sensitività e da altri fattori (Ladd et al. 1977). 
 
La procedura raccomandata è di valutare inizialmente il valore di Uc  e definire la 
storia tensionale come precedentemente descritto, succe sivamente noto l’indice 
plastico si stima il valore di 25UE  tramite la correlazione grafica proposta da Duncan 
e Buchignani (1976). 
Essendo disponibile una sola correlazione per la determinazione del parametro si è 
eseguita la stima in corrispondenza sia dei valori medi dello strato sia in 
corrispondenza della profondità del provino di riferimento per poter avere un 
maggiore numero di valori confrontabili. 
 
2.4 Potenziale di liquefazione 
2.4.1 Premessa 
Diversi autori (Seed 1979, Lambrechts – Leonards 1978, Schmertmann 1978) hanno 
fatto rilevare che la resistenza alla liquefazione aumenta con la densità relativa, la 
cementazione, l’effetto aging, il preconsolidamento, etc. 
- i fattori sopra esposti influenzano fortemente la resistenza del terreno 
- i fattori esposti nel primo punto aumentano la resist nza di punta 
Da queste considerazioni, deriva l’idea che debba esistere una correlazione fra i 
fattori di sicurezza contro la liquefazione del terreno e il valore di resistenza alla 
penetrazione. 




Non potendo definire in maniera univoca la dipendenza del potenziale di 
liquefazione dai diversi fattori, il rapporto cercato non potrà che avere una 
connotazione approssimativa. 
Perché la correlazione sia applicabile alle indagini, è necessario conoscere l’entità 
dell’approssimazione, o meglio dell’errore commesso. Questo prevede l’utilizzo di 
prove che siano ripetibili nelle quali quindi anche l’errore commesso risulti ripetuto: 
per questo motivo prove come SPT non possono dare contributo alla ricerca avendo 
un carattere di non ripetibilità5. 
La possibilità di collegare i valori di resistenza di punta ai vari fattori elencati come 
influenti sul potenziale di liquefazione e la facile ripetibilità di esecuzione, rendono 
le prove penetrometriche statiche un valido strumento per questo tipo di indagine. 
Oltre alla maggiore affidabilità dei risultati, il ricorso a metodi di stima del 
potenziale di liquefazione, basati su prove in sito, consentono un approccio su larga 
scala e quindi la possibilità di definire anche delle mappe6 di pericolosità di 
liquefazione. 
Nei paragrafi successivi si fa riferimento al metodo semplificato basato su prove 
CPT proposto da Robertson e Wride, poi modificato da Youd et al. (2001), e il 
metodo formulato da Moss (2003). 
Per l’applicazione di tali metodi di calcolo si ricorre a due differenti approcci: uno 
deterministico (Iwasaki et al. 1982, Facciorusso et al. 2008) ed uno probabilistico.  
Il ricorso ad entrambi gli approcci consente un confronto per una definizione più 
dettagliata sulla definizione della pericolosità di liquefazione. 
2.4.2 Metodo di Robertson – Wride e approccio deterministico 
Tra i metodi semplificati proposti, basati sulle prove tipo CPT, si sottolinea quello 
formulato prima da Robertson – Wride, poi aggiornato e modificato da Youd, come 
approccio valido per una valutazione deterministica del potenziale di liquefazione 
(vedi A-18). 
In primo luogo viene definita una curva limite: la curva di resistenza alla 
liquefazione. 
                                                
5 I risultati dalle prove SPT, infatti, risultano fortemente influenzate dal tipo di equipaggiamento in 
uso come dagli operatori che elaborano le letture. Questi fattori possono portare a variazioni anche del 
100% su NSPT e quindi riducono fortemente l’affidabilità in caso di prove ripetute. 
6 Tali mappe risultano particolarmente utili nella pi nificazione territoriale e nelle operazioni di 
mitigazione del rischio sismico 




Questa esprime la resistenza del terreno in termini di rapporto di tensione ciclica 
(CRR) in funzione di un parametro scelto (misurato, c rretto e normalizzato) ed è 
determinata in modo quasi interamente “visuale”, cioè viene segnata dividendo in 
maniera netta i casi in cui è osservata la liquefazione da quelli in cui tale fenomeno 
non avviene (vedi A-19). 
In secondo luogo, si pone una predizione della liquefazione facendo riferimento ad 





CRR resistenza alla liquefazione del terreno 
CSR domanda sismica corrispondente al terremoto previsto di progetto espressa 
come rapporto di  tensione ciclica 
 
Per esprimere in maniera sintetica il potenziale di liquefazione di tutto lo strato preso 
in esame, si fa riferimento all’indice del potenziale di liquefazione (LPI) definito 
(Iwasaki et al. 1982) come: 





zW −=  è una funzione che tiene conto dei pesi in relazione alla 
profondità dello strato liquefattibile 
 
La formulazione del potenziale di liquefazione è ripo tata secondo la forma proposta 
da Sonmez et al.(2003): 
 
0)( =zF    per FSL>1.48 
FSLezF ⋅−− ⋅⋅= 427.186102)(  per 0.95<FSL<1.4 
FSLzF −= 1)(   per FSL<0.95 
                                                
7 Si pone come termine di confronto 
FR<1 liquefazione 
FR>1 non liquefazione 
8 La soglia è stata portata da 1 (Robertson – Wride) a 1.4 Youd (2001) per un approccio più 
conservativo: questa corrisponde ad una probabilità pari al  25% (liquefazione improbabile) 
consigliata per strutture ordinarie dal Building Seismic Safety Council. 




2.4.3 Metodo di Moss e approccio probabilistico 
L’approccio probabilistico considera contemporaneamnte l’influenza di tutte le 
variabili che contribuiscono alla liquefazione del t rreno riducendo al massimo 
l’aleatorietà di tali fattori. Questo permette la definizione di una famiglia infinita di 
curve di resistenza alla liquefazione ciascuna corrispondente a una differente 
probabilità di inizio liquefazione: definito, allora, l’evento sismico previsto da 
progetto, è possibile descrivere il potenziale di liquefazione in termini di probabilità 
di inizio liquefazione (PL). 
Il metodo di Moss fra tanti metodi probabilistici pro osti, viene messo in rilievo per 
la notevole affidabilità9 dei risultati legati all’ampio database, su cui il modello è 
stato calibrato. 


























1==  rapporto di frizione in percentuale 
0Vσ ′    pressione litostatica efficace 
Φ    funzione di probabilità relativa ad una distribuzione normale 
standard 









⋅=   resistenza di punta normalizzata 
MSF
CSR
CSR =5.7   domanda sismica riferita all’evento sismico atteso di 
magnitudo 7.5 
 
Anche nell’approccio probabilistico è possibile unificare sinteticamente il potenziale 
di liquefazione di tutta la colonna in esame attrave so un unico parametro: l’indice 
della probabilità di liquefazione (LPbI). 
                                                
9 L’affidabilità è garantita anche dagli strumenti di analisi probabilistica adottati, dall’applicazione di 
nuove formulazioni dei fattori correttivi della resistenza di punta, del fattore di scala della magnitudo e 
del fattore di riduzione della risposta sismica conla profondità, mediante regressione dei dati 
osservati. 




Tale indice si ricava dalla formula vista nel caso del metodo deterministico ponendo 
il potenziale di liquefazione uguale alla probabilità di inizio liquefazione: 
 
)()( zPzF L=  
 
In generale, per valutare il rischio per le strutture, si può fare riferimento alla carta di 
classificazione delle probabilità di liquefazione pro osta da Chen e Juang (2000): 
 
%15<LPbI   non liquefazione quasi certa 
%35%15 << LPbI  liquefazione non probabile 
%65%35 << LPbI  liquefazione e non liquefazione ugualmente probabili 
2.4.4 Metodo di verifica mediante approcci incrociati 
Per rendere il confronto (vedi A-20) fra i risultati o tenuti dai due metodi (Robertson 
– Wride e Moss) in termini di potenziale di liquefazione, è possibile invertire 
l’applicazione degli approcci visti nei paragrafi precedenti proponendo: 
- approccio probabilistico per il metodo di Robertson – Wride 
-  approccio deterministico per il metodo di Moss 
Per il primo caso si riporta la formulazione elaborata da Juang et al. (2002), che 
consente di tracciare le curve di resistenza alla liquefazione per differenti livelli di 
probabilità e di descrivere il fattore di sicurezza nei confronti della liquefazione 
(FSL), calcolato secondo il metodo di Robertson – Wride, in funzione della 


















Per applicare l’approccio deterministico al metodo di Moss, invece, è necessario 
determinare il valore limite della domanda sismica per l’evento sismico di magnitudo 
                                                
10 Sostituendo il valore  posto nella trattazione di Robertson – Wride ( 1=FSL ), a cui corrisponde la 
curva di stato limite, si ottiene una probabilità di inizio liquefazione del 50% 




7.5 (CSR7.5) e il valore della resistenza alla liquefazione 5.75.7 CSRCRR =  a cui 
corrisponde un certo livello di probabilità11. 





FSL 5.7=  
 
                                                
11 Moss (2003) suggerisce per una applicazione deterministica del suo metodo un livello di probabilità 
pari al 15%, Facciorusso propone nella sua trattazione un valore più conservativo pari a 25% coerente 
con una scarsa probabilità di liquefazione secondo le classi di probabilità Chen - Juang 




2.5 Capacità di portanza dei pali per fondazioni profonde 
La somiglianza fra i penetrometri e i pali di fondazione ha indotto diversi studi sulla 
possibilità di determinare la capacità portante dei pali dai dati provenienti da prove 
penetrometriche statiche, mediante un metodo che risultasse relativamente veloce e 
al contempo affidabile. 
Partendo da analisi condotte in campi con specifiche aratteristiche geologiche, le 
correlazioni che sono state formulate, sono andate via via calibrandosi mediante 
applicazione in regioni diverse.  
I diversi approcci proposti (Schmertmann, 1978; De Ruiter – Beringen, 1979; LCPC, 
1982; Philipponnat, 1980; Clisby at al. 1978; etc.) sono stati affinati facendo 
riferimento ad un database (raccolto da LA DOTD) in cui sono riportati i confronti 
diretti fra risultati forniti da prove CPT eseguite a ridosso dei pali di fondazione e i 
valori di capacità ultima di carico definita mediante il metodo grafico di Butler – 
Hoy (1977), per un totale di 35 casi esaminati. 
Oltre a questa libreria di dati, sono state condotte comparazioni fra i metodi proposti 
e i risultati derivanti dai metodi statici a e b. 
Tutto questo organismo di confronto, per determinare il metodo più affidabile nello 
studio della portanza dei pali da prove CPT, è basato su: 
- migliore approssimazione fra QP e QM 
12 
- media aritmetica e la deviazione standard del rapporto MP QQ  
- probabilità totale del rapporto MP QQ
13 
- distribuzione logaritmica normale del rapporto MP QQ  
2.5.1 Metodo di Gianeselli – Bustamante (LCPC) 
2.5.1.1 Premessa 
Viene proposto come metodo di calcolo della portata limite di un palo da dati 
provenienti da prove penetrometriche standard, quello formulato da Bustamante e 
Gianeselli (1982) in quanto considerato come tra i più affidabili14. 
                                                
12 Dove  
QP capacità ultima di carico per ciascun palo 
QM capacità ultima di carico per un palo valutata mediante il metodo grafico di Butler - Hoy 
13 Questo criterio di stima si basa in particolare sul 50 e 90 % (P50 e P90) di probabilità del rapporto 
MP QQ  ritenendo come metodo migliore quello per il quale: 
P50   assume valori prossimi all’unità  
P50 - P90   presenta il range minore  
14 La motivazione di questa “elezione” risulta più chiara nel paragrafo 2.5.2 




Gli autori mettono in luce, nella loro trattazione, i fattori che rendono difficoltosa una 
formulazione priva di incertezze: 
- il numero ridotto di pali e di tecniche di posizionamento adottate per i quali 
sono stati sviluppati  studi in questo senso 
- l’inadeguatezza della strumentazione per poter distinguere la distribuzione 
del carico su pali fra attrito laterale e resistenza della punta 
- la varietà di geometrie e di materiali (e quindi di moduli e parametri di 
resistenza) esistenti per i pali 
- la difficoltà nel monitorare la costruzione e il posizionamento dei pali in fase 
esecutiva.  
 
Questi aspetti non vengono superati, ma diventano elementi di analisi critica nella 
formulazione del metodo. 
Lo studio si basa sull’interpretazione di una serie di 197 prove di carico in scala reale 
(di cui 172 eseguite da Laboratoires Central des Ponts et Chaussèes) concernenti 96 
fondazioni profonde realizzate in 48 siti diversi con suoli composti da materiale vario 
(da argilla a limi, da sabbie sciolte a sabbie grossolane). 
2.5.1.2 Metodo di calcolo 
L’approccio proposto tiene conto delle modalità di esecuzione delle prove di carico 
secondo alcuni aspetti quali: 
- tutti i pali testati sono stati caricati assialmente 
- si è trascurata l’influenza del fattore tempo sui risultati non tenendo conto del 
primo ciclo di carico per pali soggetti a più prove 
- sono stati introdotti degli strumenti appositi in 57 pali per determinare la 
ripartizione del carico fra attrito laterale e resistenza alla punta 
- il modulo di elasticità del palo è stato determinato traverso campioni presi 
direttamente lungo l’asse del palo 
- tutte le prove sono state eseguite seguendo le lineguida del Laboratoires 
Central des Ponts et Chaussèes Static Test Procedure 
 
 
L’algoritmo di calcolo si basa sulla trattazione di Begemann – Van der Ween, per 
quanto riguarda la stima della resistenza di punta, e quella di Dinesh – Mohan, per 
l’attrito laterale. 




Il valore di carico limite per una fondazione profonda, dunque, viene calcolato come 








LQ  limite di resistenza al di sotto della punta del palo (in kN) 
F
LQ  limite di attrito laterale per l’intera lunghezza del palo (in kN) 
 







⋅⋅⋅= π  




D  diametro della fondazione 
CAq  resistenza equivalente di punta a livello della punta del palo 
Ck  fattore della capacità di portata del palo 
Siq  valore limite di resistenza d’attrito laterale per lo strato i-esimo 
il  dimensione dello strato i-esimo 
 
Noti i valori limite si pongono dei fattori di sicurezza15 per ottenere il valore 









Q +=  
 
Il risultato finale dipende, come appare dalla formula sopra riportata, da alcuni 
parametri caratteristici della capacità di portata qu li CAq , Ck , Siq . 
                                                
15 Si adotta un fattore pari a 3 per la componente di punta e pari a 2 per l’attrito laterale 




Il metodo in esame si propone di definire, con l’indicazione dei limiti di validità 
connessi con le condizioni e le modalità di applicazione, tali parametri cercando una 
convergenza verso i valori riportati dal metodo grafico di Butler – Hoy. 
 
Resistenza equivalente di punta 
Questo valore corrisponde alla media della resistenza di punta misurata ad una 
profondità di 
)()( azaz palo ±=  
Con 
paloz   profondità del palo 
Da ⋅=
2
3  valore dell’intorno considerato 
Nella pratica viene calcolato il valore di CAq  secondo un iter di tre fasi: 
1. si smorza la curva di qC cercando di ridurre le irregolarità puntuali. Per un 
approccio più conservativo, si cerca una curva che sia più vicina possibile 
ai valori minimi della curva originale piuttosto che ai picchi. 
2. partendo dalla nuova curva viene calcolato il valore medio di resistenza 
CAq′   come media aritmetica tra i valori misurati per le profondità azpalo +  
e azpalo −  
3. Definito il valore medio CAq′  si calcola il valore della resistenza 
equivalente di punta, considerando un ridimensionamento della curva 
smorzata per escludere nel calcolo i valori superiori a CAq′⋅3.1  e inferiori a 
CAq′⋅7.0  (vedi fig. A-21) 
 
Generalmente si utilizza un calcolatore elettronico per la valutazione dei vari 
passaggi e la stima diCAq  ( vedi fig. A-22) 
 
Fattore di capacità di portata 
I differenti valori di questo fattore derivano da prove di carico eseguite a larga scala. 
Tale parametro dipende sia dalla natura del suolo che dalla sua compattezza 
(misurata mediante qC), ma anche dalla tecnica di esecuzione dei pali adott ta. 
Per quest’ultimo motivo viene compilata una tabella di valori che il fattore Ck  
assume in funzione del gruppo a cui la tipologia di pali fa riferimento secondo la 




classificazione definita dal CSTB16 nel documento tecnico unificato DTU n° 13.2 
(Travaux de fondations profondes pour le bâtiment, 1961) 
 
GROUP I GROUP II 
Plain bored piles Cast screwed piles 
Mud bored piles Driven precast piles 
Cased bored piles Prestressed tubular piles 
Hollow auger bored piles Driven cast piles 
Piers Jacked metal piles 
Barrettes 
Driven grouted piles (low grouting 
pressure) 
Type I micropiles (grouted under low 
pressure)  
Driven metal piles 
 Driven rammed piles 
 Jacked concrete piles 
 High pressure grouted piles of large 
diameter 
 Type II micropiles (small diameter piles 
grouted under high pressure) 
 
I risultati ottenuti portano ad una valutazione delfattore di capacità di portata, due 
volte inferiore a quello determinato dal documento redatto da FOND.7217. 
Questa riduzione riflette il fatto che la portata di punta di un palo per fondazioni 
profonde in realtà è notevolmente maggiore di quanto si consideri nell’approccio 
grafico di Butler – Hoy (vedi fig.A-23). 
 
Fattore Ck  
Natura del suolo Cq  (t/mq) 
Group I Group II 
Argille poco addensate 100<  0.4 0.5 
Argille mediamente compattate 500100÷  0.35 0.45 
Limi e sabbie sciolte 500<  0.40 0.50 
Argille da compatte a molto compatte 500>  0.45 0.55 
Sabbia addensata e ghiaiosa 1200500÷  0.40 0.50 
Sabbia molto addensata e ghiaia 1200  0.30 0.40 
                                                
16 CSTB - Centre Scientifique et Technique du Bâtiment 
17 Fondations courantes d'ouvrages d'art: FOND.72 




Valore limite di resistenza di attrito laterale 
 
Per ogni strato di terreno, il valore limite di attrito laterale Siq  è calcolato come il 
rapporto tra la resistenza di punta ed un coefficiente a che tiene conto della natura del 






q =   
I valori di a vengono definiti attraverso prove di carico, distinguendo 3 categorie di 
modalità di posizionamento, all’interno delle quali vengono descritte le tipologie di 
esecuzione dei pali: 
 
IA 
- Plain bored piles 
- Mud bored piles 
- Cast screwed piles 
- Hollow auger bored piles 
- Piers 
- Barrettes 
- Type I micropiles  
(grouted under low pressure) 
CATEGORY I 
IB 
- Cased bored piles 
- Driven cast piles 
IIA 
- Driven precast piles 
- Prestressed tubular piles 
- Jacked concrete piles CATEGORY II 
IIB 
- Jacked metal piles 
- Driven metal piles 
IIIA 
- Driven grouted piles  
(low grouting pressure) 
- Driven rammed piles 
CATEGORY III 
IIIB 
- Type II micropiles  
- High pressure grouted piles of large 
diameter 
 




Nella tabella proposta si fa rilevare che il valore massimo Siq , si trova in alcuni casi, 
indicato con due valori di riferimento. 
Il primo corrisponde al caso in cui il posizionamento non influenzi in maniera 
sensibile la qualità di esecuzione; il secondo (posto tra parentesi) corrisponde 
all’esecuzione delle prove molto accurata e ad una scelta di tecnologia che comporti 
il minor disturbo possibile al terreno di contatto c n il palo e quindi che permetta di 
mantenere valori ottimali di attrito laterale. 
 
Fattore α  Valore massimo Sq  
Categorie 
I II I II III 
Natura del suolo Cq  








































Limi e sabbie sciolte 
<50
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addensata e ghiaia 
120
0 
















2.5.1.3 Calibrazione del metodo 
L’algoritmo di calcolo descritto nel paragrafo precedente è soggetto ad affinamenti 
eseguiti mediante confronto diretto con i valori sperimentali di carico nominale 
dedotti dal valore del carico critico QC: 








Q =  
La calibrazione riguarda i parametri caratteristici Ck  e α  (oltre alla capacità di carico 
nominale NQ ) con i valori forniti nel già citato documento FOND 72. 
 
Il confronto, eseguito per pali soggetti a cicli di carico con valori di carico prossimi a 
NQ , mostra una significativa riduzione della sovrastima dei valori di capacità di 
portata nominale e di punta. 
Questa riduzione è da attribuirsi, in particolare, ll’utilizzo dei parametri Ck  e a come 
fattori correttivi: l’adozione, infatti, di valori stimati, secondo i metodi visti nel 
paragrafo precedente, comporta una valutazione della portata dei pali molto prossima 
al caso reale. 
2.5.2 Valutazione dei metodi di calcolo da CPT 
Si riporta in tabella l’analisi elaborata da Briaud – Tucker (1988), in cui è posto un 
confronto diretto fra alcuni metodi di stima della portanza dei pali da prove 
penetrometriche statiche (vedi fig. A-24; A-25): 
 
 
Basandosi sui risultati di questa analisi, appare come i metodi di calcolo più 
affidabili siano quello di Bustamante – Gianeselli (LCPC, 1982) e quello di De 
Ruiter – Beringen (1979) secondo i criteri, già visti all’inizio del paragrafo 2.5, di: 
  
- migliore approssimazione fra QP e QM  
- media aritmetica e la deviazione standard del rapporto MP QQ  




- probabilità totale del rapporto MP QQ  
- distribuzione logaritmica normale del rapporto MP QQ  
 
L’approccio di De Ruiter – Beringen porta ad una sovrastima della capacità di carico 
pari a circa il 2%, mentre il metodo, sopra descritto, LCPC tende a sottostimare tale 
capacità fino ad un valore del 3%. Per questo motivo gli autori dell’analisi fatta, 
suggeriscono l’impiego di quest’ultimo approccio per la stima della portanza dei pali 
attraverso prove CPT. 
 
Va tuttavia sottolineato il carattere empirico delle correlazioni proposte fra i risultati 
da CPT e valori di carico dei pali: questo aspetto motiva la possibilità di variazioni, 
anche rilevanti, fra prove di carico su pali, in funzione della modalità di esecuzione 
ed interpretazione dei risultati ottenuti. 




2.6 Velocità di propagazione delle onde di taglio 
2.6.1 Premessa 
Sebbene la propagazione delle onde di taglio e l’avanzamento della punta 
penetrometrica, inducano due diversi stati deformativi 18, si riporta il tentativo di 
correlazione fra questi due parametri in quanto entrambi strettamente connessi alla 
natura e allo stato tensionale in cui si trova il terreno. 
La valutazione riportata si riferisce al lavoro cond tto dal Gruppo Geotecnico del 
Dipartimento di Ingegneria (Giretti, Colombi, Fioravante) per conto della Provincia 
di Ferrara19 ed è stata calibrata attraverso un confronto diretto fra i valori di 
VS,calcolati mediante correlazioni recentemente presentat  in letteratura da diversi 
autori, e quelli rilevati attraverso prove down-hole. 
Per ottenere una formulazione più affidabile possibile, si è superato il limite posto 
dalla eterogeneità dei depositi alluvionali interessati dal progetto, calibrando i vari 
coefficienti empirici distinguendo i terreni studiati in tre famiglie: argille, limi e 
sabbie. 
2.6.2 Caratterizzazione geologica e geotecnica dell’area di studio 
Appare importante riportare l’inquadramento geologic  e geotecnico dell’area 
interessata dall’analisi in corso, in quanto i valori degli esponenti che verranno 
calibrati, risentiranno fortemente della natura dei terreni indagati. 
Essendo, dunque, la validità di tali correlazioni fortemente locale e poco estensibile 
ad altri terreni, si ritiene necessario definire le caratteristiche dei depositi oggetti di 
studio. 
 
Nei siti20 indagati si possono riconoscere due ambienti de posizionali principali: 
- deposito di origine alluvionale, con marcata eterogneità 
- deposito di origine costiero, più evidente con l’avvicinarsi alla costa Adriatica  
Le zone considerate presentano un’alternanza di strati limosi, limo – argillosi e 
sabbiosi (seguiti spesso da materiali con grana più grossolana: da sabbie sciolte a 
sabbie mediamente dense) fino a profondità: 
                                                
18 Mentre l’onda di taglio non intacca la struttura del terreno propagandosi in condizioni di 
deformazione pressoché elastica, la punta del penetrom ro avanza generando una rottura del terreno. 
19 L’analisi è finalizzata all’adeguamento degli strumenti di pianificazione urbanistica e di mitigazione 
del rischio sismico, secondo le disposizioni legislat ve nazionali e regionali (OPCM 3247/2003, D.M. 
14/09/2005, Del.R 1677-2005, Del.R 112/2007) 
20 I terreni in studio si trovano nella pianura ferrarese, all’interno della Pianura Padana. 





La campagna di caratterizzazione geotecnica si è svluppata con l’esecuzione di 54 
prove penetrometriche con punta elettrica e piezocon  (32 delle quali con cono 
sismico per misurare la VS) fino a profondità massime di 40 m dal piano di 
campagna. 
Sono state eseguite 854 letture per i valori delle onde di taglio (misurazioni ogni 
metro di profondità) e il prelievo di 110 campioni i disturbati (da 27 sondaggi 
geognostici a carotaggio continuo) e 46 campioni rimaneggiati per strati di materiale 
a grana grossa. 
Sul materiale così campionato sono stati, poi, eseguite prove di laboratorio ( 
classificazione, compressione in cella triassiale, consolidazione edometrica…) per 
definire le proprietà di resistenza e di compressibilità dei tipi litologici rilevati. 
Si è giunti in tal maniera alla caratterizzazione gotecnica completa21 delle tre 
sequenza litostratigrafiche indagate per i siti considerati come rappresentativi. 
2.6.3 Calibrazione della correlazione VS - qC 
Confrontando gli andamenti di VS e qC, definiti con prove penetrometriche con cono 
sismico, si nota come la resistenza di punta risenta i  maniera maggiore 
dell’inclusione di materiali di diversa natura mentr  la propagazione delle onde di 
taglio sono sensibili solo alle variazioni stratigrafiche più significative. 
Questa considerazione permette, nel corso dell’esam della correlazione, di non tener 
conto di picchi locali delle resistenze di punta e quindi di fare riferimento ad un 
valore mediato di qC. 
 
Per motivare la presenza in letteratura di diversi studi atti a fornire una correlazione 
tra i parametri in esame (Hegazy – Mayne, 1995; Andrus et al., 2001; Madiai – 
Simoni, 2004; Schneider et al., 2004Tomio Inazaki, 2006; etc.) si fa notare che la 
resistenza alla punta e la rigidezza in campo elastico dipendano entrambi da 
parametri di stato del materiale attraversato: 
),,( ijQC OCRefq σ ′=  
),,(0 ijG OCRefG σ ′=  
                                                
21 In allegato si riporta una sintesi di tale caratterizzazione per 3 siti considerati rappresentativi 
(Ostellato, Fossalta e Canale Boicelli) in cui vengo o evidenziati i parametri di granulometria, D50 , 
coefficiente di uniformità, limiti di Atterberg, indice plastico e di consistenza. 




É possibile, mediante particolari funzioni, ricondurre entrambe le caratteristiche alla 
dipendenza dalle tensioni verticali efficaci (Baldi et al. 1989; Fioravante, 2000; 
Jamiolkowski, 2003): 
ασ )( ijQC hq ′=  
βσ )(0 ijGhG ′=  
Con i parametri 5.0, ≅βα  
Rapportando la velocità di propagazione delle onde di taglio al modulo di rigidezza 











VS  dove ρ  è la densità del mezzo 
È possibile ricondurre le correlazioni precedenti alle espressioni: 
5.0)( VQC gq σ ′=  
25.0)( VGS gV σ ′=  
 
Risulta quindi ammissibile l’ipotesi di poter stimare la velocità di propagazione delle 
onde ricorrendo ai valori determinati da prove penetrometriche. 
La calibrazione del modello si articola, partendo da alcune formulazioni proposte da 
diversi autori, cercando una stima dei vari coefficienti attraverso il confronto con le 
misure di VS e qC disponibili. 
2.6.3.1 Espressione di Hegazy – Mayne 
La trattazione prende in considerazione entrambi i termini derivanti dalle prove CPT: 

























A22,α  , β  parametri empirici da calibrare 
Ap   pressione atmosferica usata come riferimento 
 
Dato che i valori di VS sono misurati ogni metro di profondità, si è reso necessario 
ricorrere ad un valore mediato della resistenza all punta escludendo, così, 
l’influenza legata a picchi dovuti a discontinuità locali. 
                                                
22 Il parametro A è dimensionalmente una velocità mentre gli altri parametri risultano adimensionali. 




I parametri sono calibrati mediante una regressione ai minimi quadrati avendo 
espresso le pressioni e le resistenze in MPa e le vlocità in m/sec. 
 
Oltre alla stima dei parametri sono riportati anche il valore medio e la deviazione 
standard del rapporto fra i valori di velocità calcolati VSe e quelli misurati VSm, e il 
numero N dei dati analizzati. 
Si nota che con questa correlazione si giunge ad un dispersione dei valori predetti 
rispetto a quelli misurati con uno scarto quasi sempr  inferiore al 20% (vedi A-26). 
2.6.3.2 Espressione di Rix – Stokoe 
Come si nota dai risultati ottenuti nella trattazione di Hegazy – Mayne, il 
parametroβ  che riguarda l’influenza della misura dell’attrito laterale, è molto 
piccolo o addirittura negativo. Questo comporta che al fine dello studio presente non 
sia un errore significativo il trascurare l’effetto dell’attrito laterale sulla valutazione 
delle velocità d’onde di taglio. 
 
La formula proposta da Rix – Stokoe, si concentra sulla correlazione solo con la 














In cui i parametri A ,α sono da calibrare sulla base delle misure di qC, VS, pA. 
 
 




Si nota allora che i risultati non comportano forti variazioni in termini di deviazione 
standard, né di dispersione dei valori (vedi A-27). 
L’ipotesi, dunque, di mantenere lo studio solo sulla correlazione fra la velocità di 
propagazione delle onde e della resistenza alla punta risulta più che motivata. 
2.6.3.3 Espressione di Andrus 











































 velocità corretta per tenere conto dello stato tensionale 
verticale 
 
Anche in questa trattazione viene trascurato l’effetto dell’attrito laterale e viene 
introdotto un termine correttivo (ASF) che tiene conto dell’età del deposito23 e quindi 
delle diverse caratteristiche di deformabilità e tessitura dei terreni in funzione 
dell’epoca di formazione. 
La formula così elaborata è: 
α)( 11 NCS qAASFV ⋅⋅=   
 
I risultati da confronto con valori calcolati mostrano un miglioramento nella 
dispersione dei valori e rendono tale espressione la più vicina ai valori sperimentali 
analizzati (vedi A-28): 
                                                
23 Per i depositi indagati, formati nell’Olocene, Andrus suggerisce un valore 1≅ASF  





Si riportano i risultati calcolati secondo le trattazioni sopra descritte e i valori 
misurati direttamente per quattro siti indagati. 
In generale, è possibile considerare i valori risultanti dalle formule empiriche, a 
partire dai profili di resistenza di prove CPT, in buon accordo con quelli misurati con 
altre strumentazioni in sito. 
Questa vicinanza di risultati comporta la possibilità di adottare le misurazioni da 
prove CPT come strumento di previsione di prima approssimazione, per lo studio 
della propagazione delle onde di taglio. 
Sebbene la natura empirica di tale approccio abbia in sé diversi limiti, le correlazioni 
formulate, legate ad un certo ambito territoriale, mantengono l’errore di stima entro 
un margine considerato come accettabile ( < 20%) in prima approssimazione. 
 
Gli autori sottolineano l’importanza di considerare questo approccio come utile 
supporto alle misurazioni dirette da eseguire nelle indagini geognostiche per la 
valutazione degli effetti di amplificazione sismica, ma di non ritenerlo in alcun caso 
un surrogato di tali prove dirette. 
 
2.7 Conclusioni 
In questo capitolo si è voluto fare un compendio delle correlazioni, reperite in 
letteratura, che consentono, partendo dai profili de le resistenze forniti da prove 
penetrometriche statiche, di aprire il campo delle indagini a diverse caratteristiche e 
parametri geotecnici e geologici. 
Il carattere empirico di tali formulazioni e i limiti connessi all’utilizzo della 
strumentazione (già presentati al paragrafo 1.2) non hanno intimorito diversi autori, 
che sono avanzati nell’analisi giungendo con continue calibrazioni a modelli molto 
vicini alle reali condizioni del terreno. 
 
Questi approcci sperimentali hanno reso le prove penetrometriche un più che valido 
strumento di indagine, in grado di spaziare dalla litografia alla determinazione della 
propagazione delle onde di taglio per eventi sismici, dalle caratteristiche di 
compressibilità al potenziale di liquefazione dei terreni sabbiosi. 
 




Appare quindi interessante l’evoluzione di questi studi, che non vogliono sostituirsi 
alle prove di laboratorio o ad altre tipologie di indagini in sito, ma contribuire alla 
determinazione dei parametri geotecnici fornendo il massimo grado di adattamento 
possibile. 
É ragionevole pensare che la ricerca di misurazioni sempre più precise e controllate, 
possa comportare notevoli benefici sia per quanto concerne la sicurezza delle opere, 
sia sotto un aspetto economico.  
 
Nei prossimi capitoli, si vuole mostrare, attraverso l’applicazione di determinati 
algoritmi di calcolo ad un caso reale di un’opera in costruzione, come sia possibile 
condurre, a partire da misurazioni effettuate con pe etrometri statici, una analisi dei 
cedimenti e delle possibili soluzioni per le strutture di fondazione. 
 
Nuovamente si sottolinea come questo approccio non voglia essere un sostitutivo 
delle analisi effettuate mediante prove in laboratorio o attraverso programmi 
informatici, ma un semplice strumento per una valutazione, seppur di prima 
approssimazione comunque con una certa affidabilità, del comportamento di un 
terreno, soggetto ad un carico verticale, relativamente veloce ed economica. 
 
Si riporta infine un diagramma di flusso in cui vengo o elencati i parametri e le 
caratteristiche  ricavabili secondo le correlazioni viste nel corso del capitolo, dalle 
misurazioni da prove penetrometriche statice. 
L’estensione di tale diagramma fornisce un’idea immediata delle potenzialità 
espresse dal ricorso a questa modalità di sondaggio, pur sempre mantenendo fermo il 
carattere empirico che è presente in pressoché tutte le formule visitate e che quindi 
ne limita, come già detto, la validità in un campo di approssimazione che in generale 
è risultato essere accettabile. 
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3 ALGORITMI DI CALCOLO PER LA 





Il calcolo dei cedimenti, come conseguenza di un carico verticale applicato ad un 
terreno, viene eseguito partendo dalla conoscenza delle caratteristiche di 
compressibilità e della diffusione delle pressioni verticali, in funzione della 
profondità, nel suolo indagato. 
Noti questi parametri, la valutazione dell’abbassamento dell’area caricata risulta 










mdE ,.  modulo edometrico medio del terreno 
H  profondità interessata dal carico 
Vσ  pressione verticale dovuta al carico applicato e alla pressione litostatica 
efficace 
I fattori di compressibilità possono essere stimati attraverso prove di laboratorio 
(cella triassiale, prove edometriche, di taglio…) su campioni prelevati in sito. 
 
Un limite a questo approccio è determinato dalla necessità di eseguire le prove di 
laboratorio su campioni indisturbati, sì da mantenere inalterate le caratteristiche 
geotecniche riscontrabili in sito ed ottenere quindi valori affidabili sia di parametri 
che di cedimenti. Si parla di limite, in quanto per terreni non coesivi risulta molto 
difficile poter ricavare campioni che non risentano del rimaneggiamento causato dal 
campionamento. 




Inoltre i campioni raccolti saranno rappresentativi di un determinato strato del 
terreno indagato, questo comporta la necessità di parlare di valori mediati dei 
parametri di compressibilità. 
A fronte di tali aspetti, la necessità di elaborare un metodo di calcolo che consenta 
una valutazione, seppur con un certo grado di approssimazione, del comportamento 
di un terreno soggetto a carico verticale partendo dai valori misurati con indagini in 
sito. 
 
In particolare le prove penetrometriche statiche, misurando la resistenza del terreno 
al passaggio del cono, forniscono misurazioni con continuità e senza provocare 
particolari rimaneggiamenti del terreno circostante. 
Si riportano, nei paragrafi successivi, le teorie e i metodi reperiti in letteratura 
tecnica, per la valutazione dei cedimenti partendo dalle letture eseguite da prove 
penetrometriche. 
L’approccio adottato nelle formulazioni sperimentali di Burland - Burbidge, di 
Schmertmann e di Mayne – Illingworth, è quello di dividere il terreno in strati 
coesivi e non coesivi per poter studiare la risposta dei vari strati al carico applicato in 
maniera distinta, attraverso metodi differenti, e poi proseguire sommando tutti i 
contributi per definire il cedimento totale. 
Il ricorso ai valori da prove penetrometriche è considerato solo nello studio dei 
terreni sabbiosi, mentre per gli strati argillosi si ricorre al calcolo del cedimento 
edometrico come visto in principio del presente paragrafo. 
Di diversa concezione appare, invece, la trattazione proposta dal professore Righi e 
dall’ingegnere Piacentini, di un metodo che consenta di unificare il terreno attraverso 
un unico parametro (in questo caso il rapporto di frizione corretto FR ) e di 
considerare il cedimento di ogni strato attraverso un unico algoritmo di calcolo. 
 
3.2 Valutazione dei cedimenti in terreni coesivi 
 
In linea generale, per terreni coesivi, si fa riferimento a parametri di compressibilità 
ricavati dalle prove edometriche. 




La possibilità, infatti, di ricavare campioni indisturbati dalle indagini in sito, 
consente una valutazione affidabile delle caratteristiche del terreno da prove di 
laboratorio. 
La stima viene elaborata sotto le seguenti ipotesi semplificative: 
- il campione sia rappresentativo di tutto lo strato coesivo (e degli strati ad esso 
assimilabili) da cui è stato prelevato. 
- il cedimento considerato sia monodimensionale in quanto legato 
all’applicazione di un carico di dimensioni limitate. 
- Il valore ottenuto per il calcolo del cedimento edometrico tiene conto della 
combinazione sia del cedimento immediato che di quello dovuto alla 
progressiva consolidazione del terreno1. 
I risultati ottenuti dalle prove di laboratorio contengono, per le ipotesi sopra elencate, 
un carattere di approssimazione e quindi forniscono una stima del cedimento a cui il 
terreno sarà soggetto.  
Per migliorare la confidenza di tali valori si possono confrontare con quelli limite, 
ottenuti dalle formulazioni esposte nei paragrafi precedenti per i parametri di 
compressibilità in funzione delle prove penetrometriche statiche2. 
L’utilizzo, dunque, di correlazioni empiriche a partire da misurazioni dirette da 
indagini in sito, diventa uno strumento di affinamento, fornendo un intervallo di 
validità entro il quale devono rientrare i valori calcolati. 
 
3.3 Valutazione dei cedimenti in terreni non coesivi 
 
Come segnato nelle premesse, la difficoltà maggiore, riguardante l’analisi dei 
cedimenti in terreni non coesivi, deriva dalla reperibilità di campioni indisturbati 
(basti pensare alla complessità nell’estrusione dei provini dalla fustella senza 
modificarne la struttura). 
                                                 
1 Sono state proposte in letteratura tecnica di correzioni da applicare ai parametri (Skempton e 
Bjerrum, Leonards et al.) per poter tenere conto dei diversi meccanismi di cedimento del terreno. 
2 In particolare, valutando il modulo edometrico mediante Mitchell – Gardner e applicando le 
pressioni verticali secondo i modelli di diffusione (teoria di Boussinesq, teoria di Frolich…) è 
velocemente ricavabile per lo strato di terreno considerato una stima del cedimento.   




Questa problematica ha portato lo sviluppo di studi finalizzati alla valutazione dei 
cedimenti attraverso misurazioni dirette da prove in sito. 
Come già sottolineato, fra le indagini in sito, le prove penetrometriche statiche, 
consentono una lettura continua della resistenza offerta dal terreno alla pressione 
esercitata dallo strumento. 
Per questi motivi diversi autori3 hanno formulato algoritmi di calcolo e tabelle di 
valori di riferimento, reperibili in letteratura tecnica, al fine di correlare lo studio del 
comportamento del terreno quando soggetto ad un carico verticale con le letture 
eseguite durante l’esecuzione di prove penetrometriche in sito. 
Le diverse formulazioni ottenute, hanno fornito stime di valori, ritenute valide solo 
per constatare se sussista o meno un problema connesso al cedimento del terreno. 
Questa dispersione di risultati è da legare in maniera particolare alle incertezze 
connesse con l’esecuzione di prove penetrometriche, già segnalate nel primo capitolo 
(si veda paragrafo 1.2) e qui sintetizzate in elenco: 
 
• Discontinuità del sistema di misura 
• Rapporto delle quote fra resistenza di punta e attrito laterale 
• Inclinazione del penetrometro 
• Tipologia di terreno per cui la prova risulta applicabile 
• Forma della punta 
• Usura dello strumento 
• Effetto della batteria di aste interne 
• Influenza strati adiacenti 
• Effetti legati all’uso della punta elettrica 
• Effetti legati all’uso del piezocono 
 
Oltre a questi fattori, che contribuiscono ad una approssimazione nell’interpretazione 
degli indici di resistenza, si sottolinea che tali prove non forniscono indicazioni sulla 
storia tensionale del deposito. 
                                                 
3 Sutherland, 1974; Jamiolkowski – Pasqualini, 1974; Simons – Menzies, 1975; Nixon, 1982; 
Pasqualini, 1983; etc. 




Nei paragrafi seguenti si riportano brevemente gli algoritmi ritenuti tra i più 
significativi ed affidabili. 
Tali metodi non presentano ipotesi di base o condizioni di validità, in quanto di 
natura puramente sperimentale: il tentativo è quello di ricavare una relazione univoca 
partendo dal confronto fra i cedimenti misurati o calcolati direttamente e i valori 
risultanti dalle indagini in sito, mettendo in evidenza le caratteristiche ritenute 
maggiormente influenzanti. 
La differenza principale tra i metodi esposti riguarda, infatti, i parametri posti come 
variabili indipendenti e ai quali viene attribuito un ruolo discriminante nel 
comportamento del suolo. 
Una menzione a parte viene fatta per il contributo apportato da Mayne – Illingworth, 
in cui non si ha una formulazione analitica delle relazioni, quanto la definizione di un 
database di riferimento per confronti diretti fra terreni incoerenti con caratteristiche 
fra loro assimilabili. 
 
3.3.1 Metodo di Burland e Burbidge 
 
Il metodo proposto da Burland e Burbidge si basa su risultati da prove 
penetrometriche dinamiche eseguite in oltre 2020 casi reali. 





















σσ  (cedimenti espressi in mm) 
In cui si hanno: 
 





























f 2   fattore di spessore dello strato compressibile4 
                                                 
4 Questo fattore tiene conto del rapporto tra la profondità dello spessore e la profondità significativa 
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I =    indice di compressibilità 
AVN  valore medio di SPTN  per una data profondità 
significativa 
 
La profondità significativa viene indicata in funzione della larghezza della platea di 
fondazione nella tabella sottostante elaborata da Burland-  Burbidge (1984) 
 























Bσ  si considera il contributo fornito dalla ricompressione 




0 )( σ  esprime la parte di compressione legata alla pressione 
eccedente il valore iniziale di pressione litostatica efficace. 
                                                 
5 
Questo fattore correttivo contiene due parametri costanti funzione della tipologia di carico applicato: 
carichi statici:  R3=0.3 e R=0.2 
carichi pulsanti:  R3=0.7 e R=0.8 
Tab. 3.1 




I valori di NSPT devono essere corretti nel caso in cui l’indagine riguardi terreni limo-
sabbiosi sotto falda o depositi ghiaiosi - sabbiosi: 
)15(5.015 −⋅+= SPTC NN  per terreni limo-sabbiosi con 15>SPTN  (Terzaghi - 
Peck, 1948) 
SPTC NN ⋅= 25.1   per terreni ghiaiosi o ghiaiosi - sabbiosi 
 




3.3.2 Metodo di Schmertmann 
 
Il metodo elaborato da Schmertmann et al. (1978)6 propone la possibilità di ottenere 
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C   coefficiente per il cedimento secondario 
ZI      coefficiente di influenza 
E ′  modulo di deformazione in funzione della forma 
delle fondazioni7 
 
Il coefficiente di influenza dipende dalla geometria della fondazione e dall’entità 
della pressione verticale applicata secondo il diagramma elaborato da Schmertmann 
                                                 
6 I primi tentativi di correlare cedimenti di fondazioni su terreni incoerenti e prove penetrometriche 
statiche risalgono a De Beer – Martens (1957) 
7 Tale modulo è assunto pari a: 
CqE ⋅=′ 5.2  per fondazioni quadrate o circolari 
CqE ⋅=′ 5.3  per fondazioni nastriformi 





3.3.3 Metodo diretto mediante database8 (Mayne – Illingworth) 
 
La valutazione dei cedimenti di strutture di fondazioni su terreni non coerenti può 
essere affrontato secondo un approccio razionale ed indiretto attraverso il ricorso ai 
parametri caratteristici del deposito (densità relativa, angolo d’attrito interno, modulo 
edometrico, coefficiente di Poisson, peso per unità di volume…) secondo le 
correlazioni sperimentali viste, con le misurazioni da prove penetrometriche statiche, 









)1( 2ν  
 
Dove la maggiore incertezza è legata al comportamento non lineare del modulo 
elastico drenato E ′ , che decresce progressivamente con la profondità, e alla 
valutazione del fattore di influenza dei cedimenti elastici I . 
 
In alternativa è possibile ricorrere a metodi diretti per poter effettuare una 
valutazione immediata di cedimenti attraverso misurazioni da CPT.  
Questo approccio ha portato a diverse soluzioni basate su studi analitici 
(Schmertmann, 1978; Eslaamizaad – Robertson, 1996; Eslami – Gholami, 2005), 
sperimentazioni in camere di calibrazione (Berardi – Bovolenta, 2003), analisi ad 
elementi finiti (Lee – Salgado, 2005). 
Il metodo proposto da Mayne – Illingworth rientra fra gli approcci diretti e prevede 
la definizione di un database di 30 fondazioni superficiali (con larghezze da 0.5 a 6 
m) situate su 12 differenti tipologie di terreni incoerenti. 
Per compilare un simile sistema di riferimento è stato necessario definire un 
comportamento carico-cedimento che risultasse unico per una determinata sabbia: 
diversi autori (Fellenius, 1994; Briaud – Gibbens, 1999; Lutenegger – Adams, 2003; 
                                                 
8 Si riporta tale metodo come sviluppo più recente (2nd International Symposium on Cone Penetration 
Testing, maggio 2010) reperito in letteratura sullo studio delle fondazioni superficiali mediante prove 
penetrometriche statiche. 




etc.) hanno ricercato il giusto rapporto fra le caratteristiche di sollecitazione e i valori 
di cedimento rilevati.  
Mentre il semplice rapporto fra sollecitazione e cedimento portava a dati con ampia 
dispersione, si è notato che tale dispersione di valori diminuiva notevolmente se 











Un risultato ancor più dettagliato è stato ottenuto (Decourt, 1999) sostituendo al 
valore di cedimento normalizzato, la sua radice quadrata secondo il rapporto: 
srq S ⋅=  
 
Confrontando i risultati ottenuti mediante l’analisi regressiva con i dati risultanti 
dalle prove penetrometriche si è ricavata una certa proporzionalità fra la pendenza 
ricavata dalla formula proposta e il valore di resistenza di punta. 
Un criterio applicato per la valutazione della capacità di carico del deposito ( capq ) è 
quello di definire tale valore come il carico richiesto per un ottenere un cedimento 
pari al 10% della larghezza della fondazione9. 
Procedendo nel confronto fra valori dei cedimenti misurati e dei risultati da prove 
penetrometriche, si è giunti (Briaud, 2007) alla definizione di una correlazione che 
tiene conto della normalizzazione della pressione verticale applicata (qappl) mediante i 











in cui il valore di resistenza di punta corrisponde al valore medio calcolato per una 
profondità10 superiore a Bz ⋅= 5.1 . 
                                                 
9 Lee – Salgado (2005) suggeriscono di fermarsi alla pressione che comporti un valore di cedimento 
pari al 20% della larghezza della fondazione. 




Questa espressione, con validità statistica, fornisce valori molto vicini a quelli dei 
cedimenti calcolati secondo il metodo degli elementi finiti espressa da Lee – 
Salgado. 
Applicando, alla espressione sopra riportata, il criterio per la stima della capacità di 
carico si ottiene un valore di resistenza: 
 
Ccap qq ⋅= 18.0  
 
Relazione molto simile al valore di 
Ccap qq ⋅= %16  suggerito secondo il metodo 
analitico formulato da Eslaamizaad – Robertson (1996). 
 
I valori così ottenuti hanno dato origine ad un database di riferimento per un metodo 
diretto per la risposta di terreni non coesivi. 
Risulta evidente che i dati così raccolti presentano un carattere fortemente locale e 
quindi presentino una certa confidenza solo per depositi con caratteristiche 
geotecniche molto simili fra loro. 
Pertanto il metodo descritto fornisce uno strumento da considerare con particolare 
attenzione e per una stima, di prima approssimazione, dell’entità dei cedimenti 
previsti al fine di valutarne l’accettabilità o meno in fase di analisi preliminare. 
 
In appendice alla relazione (Vedi B-1; B-4 e Tab 3.2) si riportano diagrammi e 
tabelle di riferimento per il metodo descritto, in particolare sono riportati grafici 
rappresentativi dei gradi di dispersione relativi ai valori ottenuti mediante l’approccio 
Mayne – Illingworth e i valori misurati nel caso reale. 
                                                                                                                                          
10 Il valore di profondità oltre al quale considerare la resistenza di punta media è un valore mediato tra 
quella definita per la teoria del limite plastico ( Bz ⋅=1 ) e quello della teoria del comportamento 
elastico ( Bz ⋅= 2 ) 




3.4 Valutazione dei cedimenti con metodo unificato (Righi – 
Piacentini) 
 
Come esposto nella premessa di questo capitolo (vedi paragrafo 3.1), lo sviluppo 
degli studi riportati nei paragrafi precedenti, ha, come notevole limite, la necessità di 
dividere il terreno in strati di materiale coesivo e di depositi incoerenti: non vengono 
dunque considerate possibili infiltrazioni di materiale coesivo in materiale incoerente 
e viceversa. 
Appare però più realistico pensando a suoli nei quali i materiali si presentano senza 
una perfetta distinzione fra loro, ma con elementi di inclusione (sabbie argillose, 
argille limose, argille sabbiose…). Questa considerazione comporta una maggiore 
difficoltà dovuta all’aver discretizzato la colonna di terreno indagata in diversi strati 
pensandoli come fra loro indipendenti. 
Obiettivo della trattazione sviluppata dal professor Righi e dall’ingegnere Piacentini, 
è quello di definire un metodo unico che permetta la valutazione dei cedimenti, in 
funzione di carichi applicati facendo riferimento ai soli dati derivanti da prove 
penetrometriche statiche con punta meccanica, applicabile ad ogni tipologia di 
terreno. 
Questo approccio consente uno sguardo più aperto sul comportamento del suolo, 
tenendo conto in maniera complessiva di tutti gli strati che lo compongono. 
A questo scopo si fa notare come la reazione del terreno a un carico verticale, la sua 
storia tensionale,  i parametri geotecnici di resistenza al taglio e compressibilità, 
siano tutti esprimibili in funzione della natura del terreno stesso. 
Per descrivere in maniera affidabile la tipologia del terreno, si fa riferimento al 





FR =  
Questo parametro adimensionale consente una analisi immediata della natura del 
terreno e dell’alternanza dei vari strati di materiale non omogeneo. Si adotta, come 
convenzione, che terreni con valore di 25<FR  abbiano una forte matrice di materiale 
fine e quindi mentre per valori di 25>FR  il terreno risulti composto in prevalenza da 
materiale più grossolano. 




Gli autori, partendo dunque dal rapporto di frizione, hanno elaborato un metodo di 
calcolo, mediante correlazioni sperimentali11, che consente di ricavare, caratteristiche 
geotecniche e di compressibilità per una valutazione dei cedimenti in funzione dei 
carichi verticali applicati. 
Le correlazioni formulate sono riportate, per la maggior parte, ai valori ricavati dalle 
prove: questo continuo ritorno a dati diretti consente una limitazione nel grado di 
approssimazione del metodo potendo escludere un accumulo di errori dovuto alla 
combinazione di più espressioni empiriche. 
Attraverso queste formule e alla teoria del cedimento edometrico, si riporta un 
algoritmo di calcolo che consenta la stima della pressione di consolidazione e delle 
costanti di compressibilità, in funzione della storia tensionale dei vari strati, e quindi 
permetta di valutare l’entità dei cedimenti dovuti alla realizzazione di un opera, sul 
terreno indagato, considerandone la profondità di influenza in maniera unitaria. 
Questa unitarietà, punto forte del metodo proposto, deve tenere conto del diverso 
comportamento offerto da materiali argillosi rispetto, ad esempio, a quelli sabbiosi. 
È importante, infatti, sottolineare che mentre nei materiali coesivi, il valore di 
resistenza al taglio, è legato all’effetto della coesione e quindi alla resistenza offerta 
dai legami fra le particelle, nei terreni non coesivi, tale resistenza, è legata al 
fenomeno dell’ingranamento fra i singoli grani. 
Per questo motivo, il valore di resistenza laterale riportato mediante le letture delle 
prove penetrometriche statiche, deve essere considerato come sottostimato essendo 
nullo l’effetto di ingranamento nel contatto terreno – manicotto. 
 
Date queste considerazioni sul comportamento del terreno, viene introdotto un fattore 
correttivo 
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Per valori inferiori a 20 il fattore correttivo e il rapporto di frizione sono pressoché12 
uguali, mentre si coglie una differenza non trascurabile che aumenta con 
l’addentrarsi nel campo dei materiali incoerenti (vedi fig 3.2). 
                                                 
11 La base empirica è valicata dal numero di casi in cui tale algoritmo di calcolo ha portato risultati 
molto vicini a quelli misurati direttamente in sito 
12 In realtà il fattore correttivo risulta essere leggermente superiore al valore del rapporto di frizione 





Mediante tale correzione si prosegue nell’analisi, considerando il terreno come 
omogeneo per tutta la profondità di interesse, ponendo, comunque, attenzione, in fase 
di studio della compressibilità, al comportamento degli strati sabbiosi rispetto a 
quelli argillosi. 
Si fa notare, infatti, che l’utilizzo di un linguaggio unico, per lo studio della risposta 
dei terreni ai carichi verticali, non coincide con l’assunzione “tout court” di un 
comportamento unico. 
Dunque, mentre per materiali coesivi è appropriato parlare di pressione di 
preconsolidamento, di situazioni di sovra, normal o sotto consolidazione; per i 
materiali incoerenti - in cui la deformazione subita a seguito di un carico applicato 
dipende non tanto dalla pressione litostatica a cui è stato sottoposto, quanto al grado 
di addensamento, alla sua composizione granulometrica e all’ambiente nel quale è 
avvenuta la sedimentazione - risulta più corretto definire la condizione rilevata in 
rapporto ad una situazione limite di stabilità13. 
Pertanto è possibile considerare terreni incoerenti in condizioni di 
sottoconsolidazione o sovraconsolidazione, intendendo questi termini in rapporto alla 
condizione di stabilità e quindi con valori di riferimento di densità relativa e indice 
dei vuoti, più che con la storia tensionale del terreno. 
 
3.4.1 Stima della pressione di preconsolidamento e del grado di 
sovraconsolidazione (OCR) 
 
La valutazione della pressione di preconsolidamento si basa sull’analisi della storia 
tensionale, subita dal deposito indagato, e sull’evoluzione nel tempo della sua 
resistenza al taglio. 
Eseguendo prove di taglio diretto in laboratorio su provini totalmente rimaneggiati, 
portati a condizioni di materiale fluidificato, poi consolidati sotto carichi differenti.  
Queste prove hanno fornito una curva limite del materiale, in condizioni di normal-
consolidazione, in cui la resistenza al taglio aumenta con l’aumentare del carico 
verticale, e quindi con l’aumentare della pressione litostatica durante la formazione 
del deposito. 
                                                 
13 Si intende con situazione limite di stabilità un valore caratteristico dell’indice dei vuoti e di densità 
relativa caratteristico per un determinato tipo di sabbia o di limo. 




Applicando le stesse prove di taglio dirette a provini che dopo la consolidazione 
hanno subito uno scarico, si ottiene una curva limite per le condizioni di 
sovraconsolidazione: infatti i provini soggetti a questa diminuzione di pressione 
prima della prova a taglio, mantengono una memoria dello stato tensionale sotto cui 
sono stati consolidati, restituendo una maggiore resistenza al taglio rispetto al caso 
del materiale normal-consolidato. 
Le curve, approssimate con buona confidenza a rette, possono essere rapportate ai 
parametri di pressione verticale e angoli d’attrito interno fNC e fOC . 
Considerando la prova penetrometrica, per la sua velocità14, una prova in condizioni 
non drenate, si è in grado di definire la resistenza al taglio non drenata,attraverso la 
pressione verticale normale 0Vσ ′ .  
Di conseguenza, conoscendo la resistenza effettiva del materiale in sito (τ  ) secondo 
la formula inversa 
FR
qC=τ  
e i valori di angoli d’attrito interno nei casi di materiale normale consolidato e sovra 
consolidato si può calcolare il valore di pressione di sovraconsolidazione e quindi 
ottenere la stima della pressione di preconsolidamento, per i diversi casi ammessi, 
secondo le relazioni: 
 
- Situazione di normal consolidamento 
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14 La punta avanza ad una velocità costante di 2 cm/sec 
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Note le sP è possibile calcolare il grado di sovraconsolidazione









3.4.2 Stima dei parametri di compressibilità. 
 
Le grandezze che concorrono a determinare lo schiacciamento subito dal terreno in 
conseguenza all’applicazione di un carico verticale, sono principalmente 
- lo spessore dello strato 
- la pressione litostatica efficace 
- l’incremento di pressione dovuto ai carichi esterni 
- la pressione di preconsolidamento 
- le costanti di compressibilità per i rami di carico e ricarico 
                                                 
15 Nello sviluppo del caso reale preso in considerazione si è eseguito un confronto fra i valori di OCR 
così ottenuti e i valori stimati attraverso le formule si Ladd e Skempton ottenendo errori dell’ordine 
del 6% che possono essere legati ad una incertezza nella valutazione del coefficiente di Ladd 





I primi tre elementi sono desunti dalle condizioni dell’intervento da eseguire, mentre 
la pressione di preconsolidamento è ricavabile dalle correlazioni viste nel paragrafo 
precedente. 
Le costanti che caratterizzano il comportamento del ramo di carico e di ricarico, 
assieme agli angoli d’attrito interno, dipendono esclusivamente dalla natura del 
terreno, così come il rapporto di frizione ne è strettamente correlato. 
Questa considerazione ha portato gli autori del metodo in esame, a definire 
correlazioni empiriche in grado di riportare le costanti di compressibilità ai valori 






C    Costante di compressibilità per il ramo di carico 
 








ρ  Parametro correttivo che tiene conto dei cicli di 


























rmr CC  Costante di compressibilità per il ramo di 
ricarico 
Noti i coefficienti di compressibilità, è possibile ricavare agilmente i valori dei 
cedimenti conoscendo l’entità della pressione verticale applicata e lo stato tensionale 
iniziale e confrontando l’incremento di pressione con la pressione di 
preconsolidamento: 
 















⋅⋅=∆  nel caso di terreni coesivi 
sottoconsolidati o terreni 













⋅⋅=∆  nel caso di terreni coesivi 





























 nel caso di terreni poco 
sovraconsolidati in cui 
l’incremento di carico sia 
maggiore della pressione 
di preconsolidamento 
 
3.4.3 Stima del coefficiente di consolidazione verticale e della permeabilità 
 
L’analisi del processo di consolidazione ha lo scopo di prevedere il decorso nel 
tempo del cedimento e della sovrappressione interstiziale. Nel caso più generale, la 
formulazione matematica di tale problema deve prendere in esame: 
_ la condizione di continuità del flusso dell’acqua 
_ l’equazione di stato dell’acqua 
_ la condizione di equilibrio dinamico dell’acqua 
_ le condizioni di equilibrio del mezzo poroso 
_ l’interazione tra particelle solide e fluido interstiziale 
_ le condizioni di compatibilità delle deformazioni nel mezzo poroso 
 
Facendo riferimento alla teoria della consolidazione di Terzaghi, l’approccio 
proposto, consente lo studio del comportamento del terreno, in relazione alle 
caratteristiche di consolidazione degli strati che lo compongono, in funzione dei dati 




forniti da prove penetrometriche statiche e, in particolare, del rapporto di frizione 
FR . 
Come già visto nel paragrafo precedente, la velocità con la quale la punta procede nel 
terreno (circa 2 cm/sec) è tale da rendere la prova in condizioni non drenate. Questo 
comporta che la risposta del suolo soggetto a tale azione, dipenda dallo sviluppo 
della superficie di confinamento esterna del volume di materiale che si plasticizza e 
rifluisce nella zona attorno alla punta stessa, man mano che si  procede con la prova. 
Poiché la resistenza di punta è funzione della resistenza di taglio globale del terreno 
su queste superfici, ne consegue che, a parità di resistenza di taglio unitaria, 
l’aumento della superficie del bulbo plasticizzato comporta un aumento di resistenza 
di punta. 
Di conseguenza, l’angolo d’attrito interno risulta essere elemento discriminante nella 
valutazione del comportamento complessivo del terreno: materiali in condizioni 
totalmente drenate mobiliteranno l’angolo di attrito interno per intero, mentre, con il 
peggiorare delle condizioni di drenaggio, si considereranno valori di angoli sempre 
minori fino al caso limite di condizione totalmente non drenata (condizione per la 
quale l’angolo d’attrito risulta nullo). 
Essendo la resistenza totale di attrito laterale legata al contatto manicotto–terreno, si 
nota come questa sia indipendente dalle condizioni di drenaggio: la superficie del 
manicotto, infatti, rimane sempre costante. Questa considerazione comporta che sia 
possibile correlare in maniera diretta le caratteristiche di permeabilità e di 
consolidazione del terreno con il rapporto di frizione e con la resistenza di punta: un 
terreno totalmente drenato presenta massimi valori di superfici di scorrimento attorno 
alla punta e quindi massimi valori di resistenza di punta (caso di materiali sabbiosi e 
ghiaiosi), mentre in depositi totalmente non drenati si avranno valori minimi di tali 
superfici e quindi di resistenza di punta e di rapporto di frizione (caso delle argille). 
Data la stretta connessione fra le caratteristiche di permeabilità e i valori rilevati 
mediante prove penetrometriche, gli autori dello studio (Righi – Piacentini, 1990) 


























3.4.4 Tempi di consolidazione 
Nello studio del comportamento di un suolo soggetto all’applicazione di un carico 
verticale, risulta importante la conoscenza dei tempi di consolidazione, cioè del 
tempo necessario perché il deposito completi il suo processi di consolidazione con 
l’esaurimento, in particolare, delle pressioni interstiziali. 
Tale tempistica è determinata dal movimento delle particelle d’acqua da zone a 
maggiore carico piezometrico verso zone a minor carico piezometrico. Questo 
spostamento avviene come combinazione di due direzioni: una verticale ed una 
orizzontale. 
 
• Considerando la sola filtrazione verticale, si ricorre al procedimento del Glick 























































 coefficiente di consolidazione medio equivalente del 
pacco di strati 
VT     fattore di durata di Terzaghi 
 
• Per la filtrazione orizzontale, si considera il gradiente idraulico e la lunghezza 
di filtrazione (vedi Fig 3.4). Questo fattore possiede una certa incertezza in 
quanto dipende dalle condizioni al contorno dell’elemento di terreno 
considerato, che possono variare in maniera significativa da caso a caso. 
 





Note le componenti dei due moti di filtrazione è possibile ricavare il tempo 



























Dai risultati sopra esposti, è possibile suddividere l’intera colonna di terreno indagata 
in strati suddivisi in funzione della maggiore o minore permeabilità: tenendo conto di 
un valore discriminante del rapporto di frizione ( 40=FR ) si considera l’alternarsi di 
strati drenanti ( 40>FR ) e non drenanti ( 40<FR ) per i quali calcolare i tempi di 
consolidazione, il grado di consolidazione e il valore di schiacciamento in funzione 
del tempo. 
 
Nell’applicazione del metodo, si ritiene ammissibile l’assunzione di filtrazione 
monodimensionale, valutando, quindi, solo l’effetto dovuto al movimento verticale 
delle particelle d’acqua. 
Questo approccio risulta giustificato in particolare per due fattori: 
- l’incertezza relativa alla filtrazione orizzontale è significativa per la difficoltà 
nella valutazione della lunghezza di filtrazione e del valore α  
- l’assunzione del solo movimento verticale porta a una valutazione a favore di 
sicurezza, infatti, la filtrazione orizzontale contribuisce ad una diminuzione di 
tali tempi e quindi ad una consolidazione più veloce. 
 
Si riporta di seguito un elenco di casi in cui è stato applicato il metodo sopra esposto 
per il calcolo dei cedimenti, confrontandone i valori con quelli realmente misurati. 
Tale confronto mostra come l’approccio sia da considerare affidabile e possa essere 
impiegato per lo studio del comportamento del terreno in seguito all’applicazione di 
un carico. 







 Fig. 3.5 




4. SPERIMENTAZIONE IN CANTIERE 
4.1 Introduzione 
Nella prima parte della relazione, si è presentato lo stato dell’arte riguardo 
all’utilizzo di prove penetro metriche statiche nel campo dello studio delle 
caratteristiche geotecniche e dei cedimenti del suolo in conseguenza all’applicazione 
di una pressione verticale. 
Obiettivi principali di questa seconda parte sono: 
- contribuire alla ricerca sul legame fra resistenza di punta del terreno e 
velocità di propagazione delle onde di taglio, attraverso una sperimentazione 
diretta sul caso reale di un edificio, in fase di costruzione, nella periferia di 
Bologna1. 
- contribuire alla valutazione dei cedimenti legati alla realizzazione dello 
stabile in esame attraverso un confronto dei risultati ottenuti attraverso i dati 
forniti dalle prove penetrometriche con i valori ottenuti in fase di progetto 
mediante altri algoritmi di calcolo. 
 
Per quanto riguarda il primo obiettivo, si fa rifermento alla prospezione geofisica 
eseguita nell’area EX ASAM con metodologia sismica a rifrazione per la rilevazione 
delle onde sismiche di compressione e di taglio. 
Conoscendo i valori di VS e le misurazioni dalle prove CPT eseguite in sito, si vuole 
eseguire una “back analysis”, ripercorrendo la trattazione proposta nel paragrafo 
“Calibrazione della correlazione VS – qC” (vedi § 2.6.3), cercando di approssimare i 
coefficienti il più possibile i valori calcolati con quelli misurati. 
Apportando questo, seppur minimo, contributo, si vuole partecipare all’affinamento 
di tale approccio unendo i risultati alle sperimentazioni già eseguite in diversi siti 
come presentato nel già citato paragrafo. 
 
Per il secondo obiettivo, si fa riferimento all’approccio proposto dal professore Righi 
e dall’ingegnere Piacentini per correlare direttamente il calcolo dei cedimenti ai 
valori di resistenza di punta e di rapporto di frizione ottenuti dalle prove CPT. 
Questo studio si sviluppa in due “fasi”: 
                                                
1 A correzione di quanto riportato sull’intestazione della tesi si segnala che l’area indagata è situata 
nella zona a NE della città di Bologna e non a nord ovest come erroneamente indicato. 




- l’applicazione diretta del metodo di calcolo elaborat  da Righi – Piacentini, 
per ottenere una stima degli schiacciamenti subiti dalla struttura di 
fondazione (pensata come platea ad elevata rigidezza) e valutarne 
l’evoluzione relativamente al tempo di realizzazione dell’opera e 
l’ammissibilità secondo i valori dettati da Sowers; 
- il confronto dei risultati ottenuti con i valori di cedimenti per la stessa opera 
stimati secondo il metodo di Boussinesq e attraverso un programma di 
calcolo (CEDIM). 
 
Questo confronto presenta una doppia valenza: da una parte contribuisce ad un 
maggior affinamento dei valori di cedimenti calcolati per il caso specifico, dall’altra 
fornisce un’ulteriore verifica della validità del metodo empirico proposto. 
 
Per procedere si riporta una descrizione del sito e dell’opera in costruzione al fine di 
fornire un inquadramento preciso, sebbene sintetico, delle condizioni in cui si 
sviluppa la trattazione proposta. 
 
4.2 Descrizione architettonica e strutturale dell’opera  
 
4.2.1 Motivazioni dell’intervento 
All’interno del territorio del Comune di Bologna è possibile individuare aree definite 
le “Sette Città”. Tali zone sono figure del territoo, un modo nuovo per identificare i 
sette più importanti progetti di trasformazione urbanistica previsti dal PSC. 
Ognuna delle “Sette Città” corrisponde ad un insieme di trasformazioni da realizzare 
nella catena di luoghi in cui sono presenti caratteistiche simili (dal punto di vista 
territoriale, sociale ed urbanistico). Queste caratte istiche consentono di pianificare 
per ognuna delle città omogenee strategie di sviluppo urbanistico ispirate dagli 
orientamenti strategici di sostenibilità. 
L’area oggetto dell’intervento in esame ricade all’interno della Città del Savena, con 
il cui progetto si riprende il tema, ormai radicato nell’urbanistica bolognese, del 
doppio parco fluviale (a est come a ovest) spostando però l’accento sul "pieno" del 
parco, facendo emergere la differenza che contraddistingue l’ambiente del Savena da 
quello del Reno, quindi il diverso ruolo che possono giocare gli spazi aperti nei due 
differenti contesti. A est la nuova strada lungo Saven , l’alta velocità, le aree di 




nuova urbanizzazione nel comune di Bologna e nei comuni contermini, configurano 
una vera e propria città metropolitana, dove si susseguono aggregati residenziali e 
produttivi di qualità, intercalati da ampi spazi aperti, attrezzati e non. 
L’ambito specifico per nuovi insediamenti specializzati Quarto di Sopra è quello che 
riguarda da vicino l’area di intervento, si tratta di aree già pianificate dal Prg. del 
1985, esterne al perimetro del CAAB, non ancora urbanizzate, che consentono 
l’aggiunta di nuove funzioni capaci di arricchire il comparto produttivo, logistico e 
direzionale. 
Con riferimento alle ipotesi di delocalizzazione della sede operativa di Hera nel 
comune di Castenaso e vista la presenza del termovalorizz tore nel comune di 
Granarolo, parte dell’area CAAB potrà anche configurarsi come polo energetico e 
ambientale. 
Le nuove funzioni da insediare dovranno essere di qualità e non convenzionali, 
corrispondere alla domanda emergente generata dallac p cità di attrazione di 
Bologna, in grado di fornire valore aggiunto al sistema locale. In questo Ambito 
possono trovare adeguata sistemazione anche funzioni non collocabili in aree più 
centrali, come spettacolo, sperimentazione culturale giovanile e sport. 
 
La realizzazione dell’intervento oggetto del presente studio è quindi inserita 
all’interno del progetto di riqualificazione e conversione urbanistica della zona Ex 
ASAM. 
Il progetto trae origine dalle potenzialità edificatorie e dall’assetto del territorio 
previste dal Piano Regolatore del Comune di Bologna. 
L’intervento si colloca in una zona della città in decisa trasformazione e che conta 
già una significativa offerta commerciale ed altri importanti insediamenti quali il 
CAAB, la nuova Facoltà di Agraria,Parco Commerciale M raville, Link. 
La zona comprende la parte del territorio destinata all’insediamento di attrezzature 
annonarie mercantili, quali macello, mercati, industrie di trasformazione e 
conservazione prodotti agroalimentari, stazioni stoccaggio merci, magazzini 
all’ingrosso, il tutto con i relativi servizi. Sono inoltre previsti uffici, complessi 
direzionali e supermercati. 
L’area in esame fa parte del “territorio urbano da ristrutturare”. Queste sono aree 
oggetto di ristrutturazione intensiva (ambiti per i nuovi insediamenti, ambiti di 
sostituzione di porzioni consistenti dell’agglomerato urbano) ed aree interessate da 




strumenti urbanistici approvati o adottati in attuazione del PRG vigente, che 
concorrono alla ristrutturazione complessiva (ambiti in rasformazione). 
In particolare l’area di intervento è classificata come Ambito di Trasformazione 
Specializzato. 
Il complesso, che si articola su una porzione di terreno di superficie territoriale pari  
a 170768 mq, si articola in tre distinti subcomparti per una superficie utile totale di 
49790 mq tra gli usi U2-U6-U8-U10-U11. 
 
4.2.2 Inquadramento del sito 
L’ara Ex ASAM costituisce un comparto della più vasta area denominata “centro 
alimentare CAM” (situata nella zona omogenea F: parti del territorio destinate ad 
attrezzature ed impianti di interesse generale) ed è ubicata nella periferia nord-est di 
Bologna, a nord della Tangenziale e della zona industriale Roveri, oltre lo scalo 
merci di San Donato. 
Attualmente la rete viaria di adduzione al comparto è costituita da Via di Santa 
Caterina di Quarto, da Via Bassa dei Sassi e Via Crocione. Inoltre la Tangenziale di 
Bologna (uscite San Donato, Massarenti, Due Madonne e San Lazzaro) rappresenta 
l’asse di grande distribuzione della mobilità urbana ed extraurbana da e per l’area in 
esame (Figura 3.1). 3 - Descrizione architettonica e strutturale dell’opera  
 




Si tratta di un’area complessivamente caratterizzata d  limitata edificazione, benché 
interessata da recenti importanti realizzazioni già ricordate (CAAB, nuova Facoltà di 
Agraria, Parco Commerciale Meraville, Link). 
Nel lotto di intervento sono presenti edifici degli anni ’70, attualmente inutilizzati e 




4.2.3 Caratteristiche principali del progetto  
Come precedentemente descritto il complesso si articola in tre distinti subcomparti 
per complessivi 49790 mq circa di superficie utile ra gli usi U2-U6-U8-U10-U11, 














In particolare sono previsti: 
SUBCOMPARTO 1: Centro Commerciale (U6-U8-U10) di Su pari a circa 25740,75 
mq 
SUBCOMPARTO 2: Centro per la Logistica (U11) di Su pari a circa 10193,20 mq 
SUBCOMPARTO 3: Centro Direzionale (U2) di Su pari a circa 13856,10 mq 
 
4.3 Inquadramento territoriale ed ambientale 
 
4.3.1 Caratterizzazione dell’area 
Una prima caratterizzazione dell’area sotto l’aspetto territoriale ed ambientale è 
individuata all’interno del Piano Territoriale Paesggistico Regionale (PTPR). In tale 
piano i paesaggi regionali sono infatti caratterizzati mediante “Unità di Paesaggio”. 
L’area in studio ricade nel’Unità di Paesaggio n°8: pianura bolognese, modenese e 
reggiana. 











- grande presenza di paleo alvei e dossi; 
- grande evidenza dei conoidi alluvionali; 
- presenza di frontali. 
 




- vie d’acqua navigabili; 
- centuriazione e insediamento storico, sistema infrastrutturale della Via 
Emilia. 
 
Lo studio delle tavole del quadro conoscitivo del PSC mettono inoltre in luce che 
l’area in esame non comprende elementi di particolare v lore del territorio e non 
sono presenti vincoli (archeologici, monumentali, ambientali, paesaggistici e 
idrogeologici) né all’interno né nelle immediate vicinanze del lotto considerato. 




Ulteriore caratteristica di tale area è la sua vicinanza alla fascia di tutela fluviale 
dello Scolo Zenetta. 
Per quanto riguarda la presenza di aree naturali protette, siti di interesse comunitario 
(SIC) e zone di protezione speciale (ZPS) il lotto di progetto è ubicato in un contesto 
peri-urbano e si trova a considerevoli distanze dalle aree protette presenti nel comune 
di Bologna e nei comuni limitrofi. 
 
4.3.2 Definizione dell’ambito di influenza potenziale  
L’ambito di influenza potenziale è stato definito in base alla tipologia dell’opera in 
progetto ed alle caratteristiche del territorio ospitante, considerando le possibili 




In analogia con altri studi di carattere ambientale di impianti similari è stata 
individuata un’area di influenza potenziale di raggio di qualche centinaio di metri, 
comunque non superiore a 1 km, avente per centro l’area in esame. Tale distanza è in 
grado di circoscrivere i principali effetti dell’opera sull’ambiente. 
L’area di studio può variare da componente a componente analizzata e può assumere 
confini meno “geometrici” di quelli sopra individuati in rapporto alle specifiche 
caratteristiche ambientali e territoriali. 




4.3.3 Suolo, sottosuolo ed acque sotterranee 
La presente caratterizzazione ha la finalità di descrivere la componente ambientale 
suolo e sottosuolo dell’area interessata dalla realizzazione del Comparto area Ex 
ASAM. 
In particolare, dopo un primo inquadramento di geologia del territorio di riferimento 
inerente la provincia di Bologna, sono forniti elementi di geologia della zona. Tali 
elementi riguardano l’assetto litostratigrafico, i lineamenti geomorfologici, lo schema 
idrogeologico e la caratterizzazione pedologica dell’ar a di studio. 
Lo studio esamina in oltre la situazione delle risorse non rinnovabili connesse alla 
componente suolo-sottosuolo come le acque sotterranee. 
 
4.3.3.1 Inquadramento del sito  
Storia geologica 
 
La caratterizzazione e la modellazione geologica del sito consiste nella ricostruzione 
dei caratteri litologici, stratigrafici, strutturali, idrogeologici, geomorfologici e, più in 
generale, di pericolosità geologica del territorio. 
La formazione della Pianura Padana (al cui interno si trova il sito oggetto del 
presente studio) ha inizio subito dopo il processo orogenetico che ha determinato la 
formazione litogenetica degli Appennini. La rotazione del blocco sardo-corso, che ha 
portato alla collocazione attuale le regioni della Corsica e della Sardegna 
precedentemente attaccate al margine meridionale della Francia, ha determinato la 
formazione dei rilievi appenninici mediante un regime tettonico compressivo. 
La Pianura Padana rappresenta l’avampaese di tale catena montuosa, dove, a seguito 
del sollevamento e dell’emersione di sedimenti più antichi ha avuto inizio l’azione 
erosiva e di trasporto da parte delle acque superficiali con la formazione di terrazzi 




Il territorio dell’area vasta di riferimento del presente studio si trova nel comune di 
Bologna e precisamente a nord/est dello stesso, al c nfine col comune di Castenaso. 
Per lo studio dell’area vasta si sono prese in considerazione la litologia e la geologia 
di un contorno del sito di interesse, avente un raggio di circa 10 km. 




Tale area risulta quasi interamente occupata dai depositi alluvionali di pianura, che si 
possono ulteriormente suddividere in conoidi e terrazzi alluvionali e depositi della 
pianura alluvionale. 
Solamente a sud del sito (a circa 8-9 km) si rinvengono alcune unità litologiche 
dell’Appennino Emiliano Romagnolo. 
Geologicamente l’area ricade quindi in un ambiente distale del conoide del Savena 
caratterizzato dalla prevalenza di sabbie e limi variabilmente sabbiosi con 
intercalazioni argillose e più raramente ghiaiose in lenti di spessore relativamente 
contenuto. 
Di seguito si riporta l’elenco delle formazioni geologiche dell’area, con riferimento 
all’estratto di carta Geologica di Pianura (Regione Emilia Romagna): 
 
DEPOSITI ALLUVIONALI (Pleistocene Olocene) 
 
Conoidi e terrazzi alluvionali 
 
1. ghiaie e sabbie in corpi canalizzati e lenticolari amalgamati, intercalate a sabbie e 
sabbie limose in strati di spessore decimetrico (depositi di conoide e di terrazzo); 
2.  sabbie, limi sabbiosi e limi, in strati di spessore decimetrico, ghiaie sabbiose e 
sabbie in corpi canalizzati e lenticolari (depositi d  conoide e di terrazzo); 
3.  limi e limi sabbiosi, in strati di spessore decimetrico, subordinatamente ghiaie e 
ghiaie sabbiose in corpi canalizzati e lenticolari (depositi di conoide e di 
terrazzo); 




5.  sabbie medie e fini in strati di spessore decimetrico passanti lateralmente ed 
intercalate a sabbie fini e finissime limose, subordinatamente limi argillosi; 
localmente sabbie medie e grossolane in corpi lenticolari nastriformi (depositi di 
canale e argine prossimale); 
6.  limi sabbiosi, sabbie fini e finissime, argille limose e subordinatamente sabbie 
limoso argillose intercalate in strati di spessore decimetrico ( depositi di argine 
distale); 




7.  sabbie medie e fini, limi e argille intercalati in strati di spessore decimetrico, 
localmente sabbie medie e grossolane in corpi lenticolari nastriformi (depositi di 
canale e argine indifferenziati); 
8.  limi argillosi e limi sabbiosi, subordinatamente sabbie fini e finissime in strati di 
spessore decimetrico, localmente sabbie in corpi lenticolari e nastriformi 
(depositi di canale e argine indifferenziati); 
9.  argille limose, argille e limi argillosi laminati, localmente concentrazioni di 
materiali organici parzialmente decomposti (area interfluviale e depositi di 
palude); 
10.  sabbie medie e grossolane subordinatamente ghiaie e ghiaie sabbiose, limi e limi 
sabbiosi in strati di spessore decimetrico (depositi di piana a meandri). 
 
UNITÀ LITOLOGICHE DELL’APPENNINO (Eocene medio Pleistocene inferiore) 
 
11.  sabbie gialle o del Millaziano. Sono state depositate in ambienti di mare basso. 
Queste sabbie si presentano scarsamente cementate e miste a volte ad argilla e a 
rari corpi ghiaiosi, per cui i fenomeni erosivi sono abbastanza sviluppati; 
12.  formazione Gessoso-solfifera o vena del gesso, che ha nel gesso (solfato di 
calcio) il suo componente principale e più noto. Il gesso che si presenta in banchi 
alternati a straterelli di marne e di calcari ha origini evaporitiche (deriva, cioè, da 
precipitazioni di Sali da una soluzione acquosa per raggiunta sovra saturazione). 
Si forma in bacini marini con scarsa circolazione e bassa profondità ed in 
presenza di forte evaporazione; 
13.  formazione della Marnoso-arenacea, la quale è costituita da depositi di origine 
sedimentaria marina di notevole spessore (alcune migliaia dimetri), dato 
dall’alternanza di potenti bancate arenacee con altre, in genere più sottili, 
marnose o argillose. 
 
Geomorfologia e stabilità dei versanti 
 
Come descritto nel paragrafo riguardante la geolitol gia, la pianura occupa la 
maggior parte dell’area indagata. Essa si mostra come un’estesa superficie 
orizzontale con una debolissima inclinazione verso nord/est (zona del litorale 
adriatico) e, naturalmente, non sono presenti fenomeni di instabilità. 




I principali corsi d’acqua sono il fiume Reno ad ovest del sito ed il torrente Idice ad 
est. Per quanto riguarda la propensione al dissesto idrogeologico la zonizzazione del 
territorio contenuta nei Piani Stralcio per l’Assetto Idrogeologico dell’Autorità di 
Bacino del Reno non comprende il sito in esame fra le ree a rischio di frane né fra 




Nel sottosuolo della Pianura e sul Margine Appenninico Padano sono presenti tre 
Acquiferi, separati da barriere di permeabilità di estensione regionale, denominati 
informalmente A, B e C a partire dal piano campagna. 
Il Gruppo Acquifero A è attualmente sfruttato in modo intensivo, il Gruppo 
Acquifero B è sfruttato solo localmente ed il Gruppo C, isolato rispetto la superficie 
per gran parte della sua estensione, è raramente sfru tato. 
Nel caso in esame si focalizza principalmente l’attenzione sul Gruppo Acquifero A 
essendo il più soggetto a prelievi e a contaminazioni esterne, la cui definizione fa 
riferimento alla carta “Riserve Idriche Sotterranee d lla Regione Emilia-Romagna”. 
La profondità dello strato basale di tale acquifero varia secondo una direttrice 
sud/ovest-nord/est passando da valori compresi tra 0 e -50 m s.l.m. nelle immediate 
vicinanze dell’area pedeappenninica (occupata dalle zon  dei conoidi e dei terrazzi) a 
valori compresi tra 250 e -300 m s.l.m. nella zona centrale di pianura. 
Dal punto di vista di tutela idrogeologica l’area Ex ASAM non ricade in zona 
soggetta a tutela, (estratto dal Piano Tutela delle acque, 2005 ed estratto del PTCP), 
l’area oggetto di interesse non ricade infatti nella zona dei terrazzi e delle conoidi ad 




La subsidenza è un fenomeno che va inteso come movimento della superficie del 
terreno che interessi aree relativamente estese, con direzione prevalentemente 
verticale (Viggiani, 1978). Si tratta di un movimento, generalmente lento, graduale e 
costante che può avere origini sia di tipo naturale sia antropico ma che, sempre più 
spesso, viene attivato o accelerato dalla compartecipazione delle due cause. 




La subsidenza derivante da cause naturali si presenta g eralmente con ritmi graduali 
e tempi piuttosto lenti e a tale proposito sono stati timati valori di abbassamento 
dell’area bolognese compresi tra i 0,2 e 0,4 cm. Quella attivata invece da azioni 
antropiche si presenta con velocità di abbassamento levate ed elementi di 
imprevedibilità circa gli sviluppi e gli effetti. Spessissimo il fenomeno risulta indotto 
dalla azione integrata delle cause naturali e quelle antropiche ed in tal caso assume la 
connotazione del rischio ambientale e come tale occorre che venga valutato in 
relazione alla vulnerabilità territoriale. 
La Pianura Padana è da sempre soggetta ad un fenomeno di subsidenza naturale  
Nel caso della pianura bolognese il fenomeno della subsidenza si presenta come 
effetto di cause naturali e antropiche, con una prevalenza nettissima delle seconde 
sulle prime, e riconducibili negli elevati emungimenti fluidi dal sottosuolo che 
determinano un bilancio idrico negativo degli acquiferi dell’alta pianura bolognese. 
Importante comunque anche il fenomeno dovuto a cause tettoniche e di costipamento 
dei terreni, che si presenta con velocità variabile a seconda delle zone e stimabile 
nell’intorno di alcuni mm/anno. 
A partire dagli anni ’50, in seguito a cause antropiche, come l’eccessivo prelievo 
idrico dalle falde sotterranee ed in parte anche l’estrazione di gas, questo fenomeno è 
notevolmente incrementato con valori dell’abbassamento di picco di qualche 
cm/anno. 
Per affrontare questa notevole criticità ambientale l  regione Emilia Romagna negli 
ultimi decenni ha adottato politiche volte alla limitazione degli emungimenti idrici da 
falde profonde, incentivando infrastrutture acquedottistiche di uso industriale nelle 
zone dei grandi centri abitati e sistemi di approvvigionamento alternativi per gli usi 
irrigui in agricoltura (in particolare la realizzazione del Canale Emiliano Romagnolo 
che, derivando l’acqua dal fiume Po, ha consentito di ridurre i prelievi agricoli nella 
parte mediana della pianura tra Bologna e la Romagna, invertendo la tendenza dei 
livelli di falda). 
Tali interventi si sono rivelati nel tempo piuttost efficaci determinando una notevole 
riduzione della velocità di abbassamento nella maggior parte dei territori colpiti da 
questo fenomeno. 
A tale riduzione generalizzata fa eccezione l’area indagata (area a nord/est di 
Bologna) in cui l’aumento degli emungimenti, causato dall’apertura di nuovi pozzi, 
ha determinato un ulteriore abbassamento dei livelli di falda. 





Sismica e tettonica 
 
Il territorio dei comuni di Bologna e Castenaso secondo la zonizzazione sismica 
introdotta dall’ordinanza del Consiglio dei Ministri n°3274/’03 e successivo Decreto 
Ministeriale 14/01/’08 rientra in zona classificata 3 (scuotimenti modesti), pertanto la 
progettazione delle strutture e degli edifici deve tenere conto degli opportuni 
coefficienti sismici. 
L’attività sismica del territorio provinciale risulta connessa alla più estesa attività 
orogenetica appenninica e definita nell’ambito di specifiche zone sismo genetiche 
nelle quali gli eventi possono ritenersi circoscritti o definiti in relazione all’assetto 
tettonico del territorio. 4 - Inquadramento territoriale ed ambientale. 
 
 
L’attività sismica del territorio provinciale risulta connessa alla più estesa attività 
orogenetica appenninica e definita nell’ambito di specifiche zone sismo genetiche 
nelle quali gli eventi possono ritenersi circoscritti o definiti in relazione all’assetto 
tettonico del territorio. 
I lineamenti sismo tettonici presenti nel territorio bolognese sono rappresentati da: 
Sinclinale intrappenninica (direzione Nord/ Ovest-Sud/ Est); 
Anticlinale di Monte Capra – S. Luca - Monte Calvo (separazione tra la sinclinale 
intrappenninica e la depressione padana); 
Sistema di Sinclinali e Anticlinali di Pianura (direzione Nord-Nord/Est e direzione 
Est-Nord/Est). 
 




Recenti studi hanno messo in luce il legame sismogenetico tra la Pianura Padana ed 
il fonte della Catena Appenninica. La struttura tettonica dell’Appennino prosegue 
sepolta al di sotto dei sedimenti che formano la pianura alluvionale, per circa 40 km 
fino a nord di Ferrara ed è costituita da un sistema di grandi faglie inverse 
(accavallamenti) con superfici di sovrascorrimento a basso angolo (circa 30°), 
immerse verso sud-sud/ovest e con trasporto verso nord-nord/est. Questi 
sovrascorrimenti hanno determinato un sistema a grandi pieghe superficiali che si 
sono sviluppate durante le traslazioni degli elementi appenninici. 
L’attività tettonica più intensa e prolungata nel tempo si è sviluppata lungo la fascia 
pedeappenninica più interna, mentre i fronti settentrio ali più esterni risultano in 
prevalenza disattivi dalla fine del Pliocene inferiore a al massimo dal Pliocene medio 
 
4.4 Indagini geognostiche eseguite e loro pianificazione 
Le prove eseguite in sito, rispetto quelle eseguite in laboratorio, presentano sia dei 
vantaggi che degli svantaggi, nel caso in esame quindi, come è la prassi più comune, 
vengono eseguite entrambe le tipologie di indagini; nessuna è stata preferita all’altra 
ed i due tipi di prova sono visti come procedure complementari che, che se applicate 
in parallelo, possono dare informazioni utili e soprattutto complete sul 
comportamento dei terreni. 
Relativamente all’intervento in esame i vantaggi delle prove in sito risultano essere:  
- rapidità ed economicità: è stato quindi possibile es guire un elevato numero 
di prove tale da permettere di caratterizzare l’intera area oggetto di studio; 
- descrizione con continuità delle caratteristiche geotecniche con la profondità, 
anche in relazione alla presenza di terreni difficilmente campionabili (quali 
ad esempio sabbie, sabbie limose, ghiaie e ghiaie sabbiose) e quindi non 
caratterizzabili tramite prove di laboratorio. Le prove di sito sono state scelte 
per la presenza di questi tipi di terreni perché garantiscono un migliore grado 
di confidenza e una maggiore attendibilità dei risultati; 
- permettono di esaminare un volume maggiore di terreno: in relazione 
all’opera da realizzare ed in conformità con le nuove NNTT il volume 
significativo di terreno da indagare (si rimanda al p ragrafo 5.2 per la 
determinazione) risulta rilevante e quindi le prove in sito permettono di 
ottenerne una prima caratterizzazione. 
 




Le profondità indagate variano a seconda delle tipologie di prova: arrivano fino a 
30,00 - 35,00 m per i sondaggi, mentre le prove CPT e SPT non vanno oltre circa i 
20,00 - 25,00 m per la riduzione dell’energia trasme sa alla punta con l’incremento 
della profondità. 
Lo svantaggio principale è quello di ottenere: 
- risultati non di agevole interpretazione in quanto l’esecuzione della prova può 
introdurre dei fattori di disturbo che falsano i risultati: durante tutta la fase di 
indagine sono state controllate le condizioni di prova e le fasi di avanzamento 
per avere una conoscenza diretta di eventuali anomalie e per avere un 
controllo sulle condizioni al contorno (difficilmente determinabili per prove 
in sito) e sul grado di confidenza delle prove stesse.  
 
4.4.1 Pianificazione delle indagini geognostiche 
Per la pianificazione delle indagini in sito si fa riferimento all’EC7 - parte 3 – nel 
quale vengono individuati i criteri per la progettazione e la pianificazione delle 
campagne geognostiche: 
- le indagini devono essere definite per il suolo sottostante e circostante il sito 
di costruzione nella misura in cui il comportamento del suolo può influire sui 
lavori di costruzione (si rimanda quindi alla definiz one del volume di terreno 
significativo); 
- la composizione del programma di indagine del suolo e 'individuazione dei 
punti di indagine deve considerare le dimensioni dell'ar a, la topografia, la 
geologia, le condizioni di acqua di falda: si indivi uano quindi le aree 
interessate dai tre subcomparti di futura realizzazione e si concentrano in tali 
zone le indagini geognostiche. 
- l'area indagata dovrebbe estendersi in quella adiacente per una distanza di 
almeno 1,5 volte la profondità di scavo prevista o l profondità dello strato di 
terreno che può generare cedimenti nell'area adiacente: considerando 
l’assenza di opere esistenti nelle aree adiacenti a quella di interesse si 
limitano le indagini geognostiche alle aree di intervento; 
- il numero dei punti di indagine dovrebbe essere ampli to qualora fosse 
necessaria una più accurata analisi della complessità e della variabilità del 
sottosuolo del sito di costruzione. Se le condizioni del sottosuolo sono 
relativamente uniformi, può essere sufficiente una m ggior distanza o un 




minor numero dei punti di indagine: nel caso specifico si cerca di mantenere 
una distribuzione omogenea delle indagini eseguite, per permettere un’analisi 
accurata dell’intera area senza penalizzarne o particolareggiarne alcuna; 
- per l'identificazione e la classificazione dei terreni, si deve disporre di almeno 
un sondaggio con campionamento. I campioni devono esser  ricavati da ogni 
singolo strato di terreno che influenza il comportamento della struttura 
effettiva: si pianificano un numero di sondaggi maggiore ad uno, per i quali si 
programma l’estrazione di campioni lungo la verticale di indagine che 
permettano un’analisi delle diverse tipologie del terreno attraversato. 
 
Nel caso in esame è da considerare la presenza di prove già esistenti prima 
dell’ultima campagna geognostica, la quale ha lo scopo di affinare la conoscenza del 
sito in esame. 
L’intero quadro delle indagini in sito si divide quindi in due fasi di indagine 
affrontate in due diversi periodi temporali e caratterizzati da finalità di dettaglio 
diverse, infatti le due diverse campagne geognostiche sono successive l’una all’altra 
sia per cronologia sia per livello di approfondimento: 
 
• campagna conoscitiva eseguita nel 2003: caratteristica principale di questa 
fase preliminare è che le indagini sono eseguite nella parte dell’area 
interessata dagli edifici preesistenti. Scopo primao è infatti quello di 
caratterizzare il terreno con particolare interesse all’ sistente e al rapporto tra 
l’esistente stesso e le caratteristiche di qualità del terreno e della falda. 
 
• campagna conoscitiva eseguita nel 2008/2009: maggiormente di dettaglio, il 
terreno interessato dall’opera in esame viene studiato ed analizzato nella sua 
interezza e le indagini risultano distribuite in modo più omogeneo, soprattutto 
in corrispondenza dei subcomparti di intervento, che sono così indagati nella 
loro totalità. 
 
Entrambe le campagne geognostiche precedentemente individuate sono state svolte 
dalla ditta GEO-PROBE S.r.l. - Indagini geognostiche - sita a Casalecchio di Reno 
(BO). 




Per pianificare le tipologie di prove in sito da eseguire è necessario conoscere lo 
scopo dell’analisi del terreno che si vuole realizzre. Prima di affrontare la fase di 
prova vera e propria sono stati individuati gli aspetti del terreno in sito da studiare e 
quindi si sono scelte le prove idonee per tali studi. 











Finalità Mezzi e metodi di indagine in sito  







Misure delle pressioni interstiziali Piezometri 
Celle piezometriche 
Determinazione delle proprietà 
meccaniche 
Prove penetrometriche dinamiche 
Prove penetrometriche statiche 
Prove scissometriche 
Prove pressiometriche 
Prove di carico su piastra 
Misura della permeabilità Prove di emungimento da pozzi 
prove di immissione ed emungimento da 
sondaggi 




Note le finalità delle diverse indagini si sono pianificate ed individuate quelle 
necessarie. Si determinano quindi: 
 
- sondaggi a carotaggio continuo: permettono di estrarre e conservare carote di 
terreno, ricostruire il profilo stratigrafico del sottosuolo, prelevare campioni 
indisturbati di terreno da testare in laboratorio, p rre in opera strumenti per 
prove in foro; 
- prove in foro SPT: permettono di determinare lo stato di addensamento di 
terreni sabbiosi e alcune loro caratteristiche meccani he, mentre per terreni 
argillosi e limosi permettono caratterizzazioni di a densamento e meccaniche 
ma con applicabilità più limitata; 
- prove penetrometriche statiche: in combinazione con i sondaggi sono utili per 
la ricostruzione della stratigrafia. Presentano alcuni importanti vantaggi quali 
la possibilità di ottenere un’ottima suddivisione stratigrafica degli spessori del 
terreno attraversato, un’ottima caratterizzazione gotecnica dei terreni 
attraversati e la caratterizzazione della composizine granulometrica dei 
terreni attraversati. 
 
Presentano però anche limiti, ad esempio sono prove non idonee in terreni a 
granulometria grossa (sabbie ghiaiose, ghiaie, ciottoli) o formazioni litoidi e hanno 
profondità raggiungibili a volte limitate, nel caso in esame per la riduzione 
dell’energia trasmessa alla punta con l’incremento della profondità: 
- prove con Pocket Penetrometer: sono state eseguite per ottenere 
un’indicazione veloce e sul posto delle caratteristiche del terreno; i risultati 
sono poi utilizzati successivamente nella fase di modellazione geotecnica in 
quanto forniscono informazioni aggiuntive alle prove penetrometriche 
standard; 
- prove scissometriche con Tor Vane: anch’esse eseguite per ottenere 
informazioni direttamente in cantiere e per dare ult riori informazioni nella 
fase di modellazione geotecnica; 
- installazione in foro di sondaggio di piezometri tipo Norton e/o Casagrande: 
sono stati utilizzati per determinare e monitorare nel tempo il livello della 
falda superficiale. 
 




4.4.2 Volume significativo di indagine 
 
4.4.2.1 Premesse 
Nella pianificazione delle indagini geognostiche da eseguire si è determinato quello 
che è il volume significativo di terreno da indagare, ovvero la porzione di sottosuolo 
che può interagire con l’opera in esame e per la quale le variazioni di sollecitazioni 
indotte dall’opera stessa producono conseguenze non trascurabili. 
Le indicazioni per la determinazione di tale volume di terreno individuano la 
necessità di ricondurlo alla porzione di sottosuolo in cui l’incremento di pressione 
indotto dall’intervento è maggiore del 10% della pressione litostatica efficace 
preesistente. 
Per la determinazione del volume significativo si tiene conto di quanto riportato 
all’interno del D.M. 14 gennaio 2008, paragrafo 3.2.2, nel quale si individua, 
unitamente alla definizione del volume significativo, la necessità di caratterizzare ai 
fini della caratterizzazione sismica del sottosuolo i primi 30 metri di terreno a partire 
dal piano di posa della fondazione. 
Per la progettazione delle prove in sito si considera quindi una profondità di indagine 
di almeno 30 metri soprattutto per le analisi di pros ezione sismica.  
Per la determinazione del volume significativo si fa riferimento anche a quelle che 
sono le Raccomandazioni A.G.I. (1977) e nelle Normative Europee (EC7). 
Le Raccomandazioni A.G.I. forniscono un’indicazione di quello che può essere il  
volume di terreno da indagare in funzione della tipologia e delle dimensioni della 
struttura di fondazione. 




Tali raccomandazioni indicano che la profondità alla quale vengono spinti sia i 
sondaggi sia le indagini penetrometriche dipende dalle c ratteristiche dimensionali 
delle fondazioni progettate e dalle caratteristiche dell’opera in oggetto di studio. 
Nel caso in esame si hanno dimensioni delle fondazioni in pianta elevate e seguire 
alla lettera le Raccomandazioni AGI porterebbe a profondità da indagare elevate e 
senza alcun controllo. 
Per considerare tali caratteristiche si esegue il calcolo di quelle che sono le 
sovrappressioni attese indotte nel terreno dall’opera e, sulla base di queste e del loro 
andamento nel terreno con la profondità, si determina la profondità alla quale 
spingere le indagini. 
 
Considerando le indicazioni A.G.I. se si considera B equivalente alla minore delle 
dimensioni in pianta dell’edificio si ha una profondità di indagine di circa 12 volte B, 
che equivale a 25-50 metri di profondità. 
Per l’edificio direzionale, oggetto di questa analisi, si esegue il calcolo delle 
sovrappressioni indotte nel terreno dal carico che l’edificio stesso trasmette al 
sottosuolo, per ottenere una migliore definizione del volume significativo.  
Per la definizione del carico agente si fa riferimento ai dati forniti dalla progettazione 
strutturale, che permette la definizione dei carichi permanenti strutturali e non e dei 
carichi accidentali. 
Nella definizione del carico totale esterno sono quindi considerati: 
peso proprio della struttura in elevazione (travi e p lastri) 
peso proprio della fondazione a platea nervata (70 cm di spessore con nervature di 80 
cm)  
peso proprio dei solai (carico permanente non strutturale)  
sovraccarichi accidentali, per la definizione dei quali si considera la Tabella 3.1.II del 
DM 14/01/2008 considerando i piani in elevazione dell’edificio adibiti ad uffici 
(categoria B2), mentre il piano interrato, di altezza pari a 2,40 metri, risulta adibito a 
parcheggio (categoria F). 
I carichi finali definiti dalla progettazione strutt rale sono di seguito riportati: 




Nel calcolo dei cedimenti, per motivi di semplicità, si è tenuto conto di un carico 
verticale pari a 1 [t/mq] per piano. 
Anche per la platea di fondazione date le dimensioni si è voluto mantenere lo stesso 
valore pi carico agente sul sottosuolo. 
Confrontando i valori finali con l’analisi dei carichi puntuali si nota come l’errore 
commesso possa essere considerato accettabile: 
 
Carico agente sul sottosuolo (valori semplificati) 
Area platea Apl 2200,00 mq 
Area piani Api 1800,00 mq 
n° piani N 11   
Peso platea qpl 2,50 t/mq 
Peso complessivo piani Qpi 19800,00 t 
Peso per unità di superficie qper 11,50 t/mq 
Peso terreno su platea qt 1,38 t/mq 
Carico complessivo q0 12,88 t/mq 
 
Per la definizione del volume significativo si confrontano 4 differenti approcci: 
 
- Abaco di Newmark; 
- Grafico di Fadum; 
- Metodo di Boussinesq con integrazione di Newmarki; 
















4.4.2.2 Abaco di Newmark 
Si utilizza questo speciale abaco nel quale si procede graficamente al calcolo 
dell’andamento delle sovrappressioni. Il grafico (ripo tato in Figura) è costituito da 
aree di influenza delimitate da due archi di circonferenza e da due linee radiali. 
 
Si procede disegnando l’area caricata nella scala dell profondità a cui di volta in 
volta si vuole calcolare lo stato tensionale verticale e posizionando l’area caricata 
con il vertice in corrispondenza del quale si vuole determinare lo stato tensionale al 
centro della carta stessa, nel caso in esame si vuole valutare l’andamento delle 
sovrappressioni in corrispondenza del centro dell’ar a caricata. Si contano le aree di 
influenza coperte dalla superficie e si determina il numero N. Per ogni area si 
considera un fattore di influenza pari a 0005.0 q⋅  : 
0005.0 qN ⋅⋅=∆σ  
Con l’incremento della profondità si ha una diminuzione delle sovrappressioni 
indotte nel terreno. In accordo con la letteratura tecnica si determina la profondità 
alla quale si ha una sovrappressione pari al 10% del valore della pressione litostatica 
efficace. ; tale viene raggiunto ad una profondità  circa 34 m, la quale individua la 
profondità del volume significativo di terreno da indagare. 
Di seguito si riportano i risultati dell’analisi ottenuta tramite il metodo 
precedentemente descritto: 






4.4.2.3 Grafico di Fadum 
Permette di calcolare in modo grafico l’andamento delle sovrappressioni al di sotto 
di una superficie di larghezza B e lunghezza L ( nel caso in esame 22=B m e 100=L  
m). 










z  profondità alla quale si calcola progressivamente la sovrappressione. 
Conoscendo la superficie mznz × e il carico applicato dalla struttura sovra stante si 











Questo metodo considera il punto di riferimento come un vertice della struttura di 
fondazione, di conseguenza è necessario dividere la fondazione in 4 aree di uguali 
dimensioni e calcolare la diffusione delle pressioni sotto al punto centrale della 
platea come la somma dei contributi delle aree: 
∑⋅=∆ zIq0σ  
















4.4.2.4 Metodo di Boussinesq con integrazione di Newmark 
E’ un metodo di calcolo che determina l’andamento delle pressioni in modo analitico, 
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Come nel caso precedente si considerano 4 aree con la stessa dimensione ottenendo 
l’andamento delle pressioni al di sotto del punto centrale della platea: 
 
4.4.2.5 Metodo di Steinbrenner 
Il metodo di Steinbrenner consente la valutazione della diffusione delle pressioni al 




















































o più direttamente ricorrendo al diagramma: 
 
 
Considerando 5 punti di riferimento: 
 
Punti di riferimento per il calcolo delle pressioni 
  lato a lato b   rapporto a/b 
Punto A  (vertice platea) 95,72 19,73 m 5 
Punto B  (mezzaria lato minore) 95,72 9,87 m 10 
Punto C  (punto centrale) 47,86 9,87 m 5 
Punto D  (mezzaria lato maggiore) 47,86 19,73 m 2 













si ottengono i risultati rappresentati in grafico: 
 
4.4.2.6 Confronto fra i metodi applicati 
Vengono confrontati fra loro i risultati ottenuti con i diversi approcci al fine di 
valutare il volume significativo più indicato. 
Tale dimensione sarà importante per la valutazione dell  profondità a cui le prove in 
sito dovranno essere portate per ottenere valori interessanti per il successivo calcolo 
dei cedimenti e delle strutture di fondazione. 
 
Confronto volumi significativi stimati 
Abaco di 
Newmark 
Carta di Fadaum Boussinesq – 
Newmark 
Steinbrenner 
z z z z 
[m] [m] [m] [m] 
34.0 31.0 31.0 33.8 
 
Il volume significativo di terreno è valutato, quind  ad una profondità di 30 – 35 m, 
nel rispetto dei valori consigliati sia dalle indicazioni contenute nelle 



























Le campagne geognostiche eseguite, come riportato in seguito nel dettaglio, sono due 
ed è importante sottolineare che per la prima campagna geognostica il volume di 
terreno indagato si spinge fino a profondità inferiori dei 30 - 35 metri sopra 
determinati, in quanto è caratterizzata dallo scopo primario di determinare le 
caratteristiche di qualità del terreno in sito nei rapporti con le strutture preesistenti e 
non dallo scopo di caratterizzare a pieno il sottosuolo dal punto di vista geotecnico.  
La seconda campagna è eseguita con la finalità di determinare la caratterizzazione 
geotecnica del sottosuolo e viene quindi spinta fino alla profondità necessaria, 
precedentemente determinata, di 30 - 35 metri. In particolare tale profondità di 
indagine viene raggiunta con i sondaggi e le prove sismiche, mentre le prove 
penetrometriche si spingono fino a profondità minori, circa 20 metri a causa della 
diminuzione dell’energia trasmessa alla punta al crescere della profondità. 
 
4.5 Campagna geognostica: 2003 
La campagna geognostica effettuata nel 2003 è stataeseguita dalla ditta GEO-
PROBE S.r.l. per conto di COGEI Costruzioni S.p.A. e rappresenta uno studio 
geologico - tecnico preliminare del primo sottosuolo, atto alla redazione dello Studio 
Ambientale per la procedura di verifica (screening). 
Caratteristica principale di questa fase preliminare è che le indagini sono eseguite 
nell’area interessata dagli edifici preesistenti. Scopo primario è infatti quello di 
caratterizzare il terreno con particolare interesse all’esistente e al rapporto tra 
l’esistente stesso e le caratteristiche di qualità del terreno e della falda. 
Come riportato nel Capitolo 5, infatti, durante queste indagini sono stati prelevati 
anche campioni di terreno e di acqua poi sottoposti ad analisi chimico-fisiche e di 
qualità. 
I punti di indagine, compatibilmente con l’accessibilità dei luoghi e con la presenza 
di eventuali utenze sotterranee, sono stati distribui i nell’area di interesse per essere 
rappresentativi della stessa. 
L’ubicazione delle prove di sito eseguite in tale fase conoscitiva è riportata in figura 
e come precedentemente sottolineato tali prove sonoc centrate nell’area interessata 









In Figura  si riporta l’ubicazione delle indagini in relazione all’opera oggetto del 
presente studio: 
  
Le indagini geognostiche pianificate consistono in: 
 
• 5 prove penetro metriche statiche con punta meccania (CPT) 
 





PROVE CPT  
ID prova Profondità massima raggiunta  
CPT 1  18,6 m  
CPT 2  18,2 m  
CPT 3  20, 0 m  
CPT 4  17,4 m  
CPT 5  18,6 m  
 
 





ID prova Profondità massima raggiunta  N° campioni prelevati  Tipo piezometro  
Pz 1  12,0 m  0  Norton  
Pz 2  12,0 m  0  Norton  
Pz 3  11,0 m  1  Norton  
Pz 4  10,0 m  0  Norton  
Pz 5  10,0 m  0  Norton  
Pz 6  10,0 m  1  Norton  
Pz 7  10,3 m  1  Norton  
Pz 8  9,2 m  1  Norton  
Pz 9  12,0 m  1  Norton  
ID prova Profondità massima raggiunta  N° campioni prelevati  Tipo piezometro  
BH 2  8,0 m  1  non presente  











Di questi però ne vengono eseguiti soltanto 11 e non sono disponibili notizie sulle 
motivazioni che hanno portato a questa scelta finale. 
In media i sondaggi eseguiti rispetto al piano campgna raggiungono profondità tra 
gli 8,00 ed i 12,00 metri. 
All’interno del foro di sondaggio sono state eseguite prove “veloci”, quali le prove 
Pocket Penetrometro e Tor Vane, mentre nel corso dei sondaggi stessi sono stati 
prelevati campioni di terreno a quote diverse poi sottoposti ad analisi chimiche di 
laboratorio con l’obiettivo di verificare l’idoneità del terreno di scavo all’utilizzo in 
cantiere come materiale inerte per la formazione dei rilevati, per i sottofondi stradali, 
per la formazione delle collinette del parco e dei giardini e per la formazione delle 
piste di cantiere. 
Come precedentemente riportato nel Capitolo 5 dall’analisi dei risultati delle prove 
chimico-fisiche sui campioni prelevati si evince che il terreno in sito allo stato di 
fatto (ovvero prima dell’intervento in oggetto) è idoneo alla riutilizzazione, essendo i 
valori relativi alle varie componenti esaminate minor  dei corrispondenti valori di 
concentrazione limite accettabili ai sensi del DM 471 del 25/10/’99 (con rifermento 
sia alla destinazione d’uso commerciale/industriale ch  residenziale). 
 
I sondaggi denominati PZ sono un totale di 10 e sono attrezzati con piezometri a tubo 
aperto tipo Norton di diametro φ di 60/77 mm, al fine di monitorare nel tempo la 
presenza e la soggiacenza della falda freatica di superficie. Per la misurazione del 
livello freatico è stato utilizzato un freatimetro elettrico fornito di segnalatore 
acustico e visivo, con bandinella graduata al mm della lunghezza di 50,00 m. 
La chiusura dei fori PZ2, PZ3 e PZ4 non ha consentito la misurazione del livello 
statico nei successivi anni (2008), mentre il foro PZ9 non è stato ritrovato a causa 
della presenza di cumuli nell’area di cantiere. 
In Tabella 5.7 si riporta il livello statico della f lda misurato in corrispondenza dei 
piezometri installati durante la campagna geognostica del 2003, le misurazioni si 
sono protratte anche negli anni successivi e si riportano misurazioni relative agli anni 
2003 e 2008. 
I dati di monitoraggio risultano essere in buon accordo con i livelli della falda 
rispetto al piano quotato individuati all’interno del documento di screening, nel quale 
era già stato individuato un flusso di acqua sotterranea da sud verso nord. 








Tra le prove in sito inizialmente pianificate e quelle realmente eseguite si riscontra 
una differenza: non si ha nota dei certificati delle prove BH1, BH4, BH5, BH6, 
PZ10, per le quali non è possibile avanzare ipotesi in quanto non sono disponibili 
informazioni specifiche a riguardo. 
Per gli esiti delle prove eseguite ed i relativi certificai si rimanda all’Allegato 1. 
 
4.6 Campagna geognostica: 2008/2009 
Allo scopo di verificare con maggior dettaglio le caratteristiche del terreno del primo 
sottosuolo e della falda superficiale è stata condotta un’ulteriore campagna 
geognostica (2008-2009): l’indagine è stata progettata e realizzata con l’intento di 
rilevare la successione litostratigrafia dell’immediato sottosuolo, di valutare 
l’eventuale presenza di falde separate e di raccogliere informazioni utili per la 
successiva fase di caratterizzazione geotecnica del sito di intervento. 
MONITORAGGIO LIVELLO FALDA 
ID prova  Lettura 18/03/2003  Lettura 23/09/2003  Lettura 06/02/2008  
Profondità 
falda da 














p.c. [m]  
Profondità 
falda da piano 




p.c. [m]  
PZ1  -2,91  -2,57  -3,62  -3,28  -4,12  -3,78  
PZ2  -2,42  -3,98  -4,97  -4,53  foro chiuso  -  
PZ3  -5,08  -5,29  -5,26  -5,47  foro chiuso  -  
PZ4  4,58  -4,76  -4,03  -5,21  foro chiuso  -  
PZ5  -3,88  -5,06  -4,53  -5,71  -4,70  -5,88  
PZ6  -3,86  -5,19  -4,42  -5,74  -4,52  -5,85  
PZ7  -3,61  -4,75  -4,38  -5,52  -4,35  -5,49  
PZ8  -3,25  -4,42  -4,11  -5,28  -3,87  -5,04  
PZ9  -2,89  -4,08  -3,38  -4,68  non 
rintracciabile 
-  
PZ10  -3,11  -4,29  -3,74  -4,92  -3,75  -4,93  




Caratteristica è la sua finalizzazione alla caratteizzazione dell’intero sito di 
intervento e non come nella fase preliminare solo della zona già precedentemente 
edificata. 
Tale campagna di indagini è stata eseguita dalla ditt GEO-PROBE S.r.l. - Indagini 
Geognostiche - per conto del committente COGEI Costruzioni S.p.A..  
Questa seconda campagna geognostica risulta essere maggiormente di dettaglio, il 
terreno interessato dall’opera in esame viene studiato ed analizzato nella sua 
interezza e le indagini pianificate, come si evince da figura, risultano distribuite in 
modo più omogeneo, soprattutto in corrispondenza dei subcomparti di intervento, 
che sono così indagati nella loro totalità. 
 
 
Si ritiene importante, in questa fase, caratterizzae in modo dettagliato ed esauriente 
il terreno in corrispondenza dei subcomparti relativi al Centro Commerciale, al 
Centro Direzionale ed al Centro per la Logistica in previsione di una valida 
modellazione geotecnica, strumento essenziale e di primaria importanza per una 
corretta progettazione geotecnica e strutturale. 




Le zone dedicate a parcheggio pubblico (P1, P3) ed al verde pubblico (V1) risultano 
anch’esse oggetto di indagini geognostiche di approfondimento, anche per queste 
aree si ritengono pertanto non sufficienti le conoscenze pregresse relative alla 
campagna di indagini precedentemente descritta. 
Le indagini geognostiche consistono in: 
 
• 6 prove penetrometriche statiche con punta meccanica (CPT) che 
raggiungono profondità dai 18,00 ai 20,00 metri circa nella zona destinata 
all’urbanizzazione pubblica (P1, P3 e V1): 
 
PROVE CPT Urbanizzazione pubblica 
ID prova Profondità massima raggiunta 
CPT 19 18,0 m 
CPT 20 18,0 m 
CPT 21 19,0 m 
CPT 22 17,0 m 
CPT 23 17,2 m 
CPT 24 19,6 m 
 
 
• 16 prove CPT con profondità che variano dai 7,40 ai 35,00 metri. In Figura 
5.10 sono individuate prove CPTU, inizialmente pianif cate ma poi non 
eseguite nel momento di campagna geognostica a causa di un mal 
funzionamento dell’attrezzatura di prova. 
 
PROVE CPT Centro per la Logistica PROVE CPT Centro Direzionale  
ID prova  Profondità 
massima raggiunta  
ID prova  Profondità 
massima raggiunta  
CPT 1  20,4 m  CPT 6  21,0 m  
CPT 2  30,0 m  CPT 7  20,0 m  
CPT 3  17,6 m  CPT 8  34,0 m  
CPT 4  7,4 m  CPT 9  35,0 m  
CPT 5  30,0 m  CPT 10  20,4 m  






PROVE CPT Centro commerciale 
ID prova Profondità massima raggiunta  
CPT 11  18,0 m  
CPT 12  19,0 m  
CPT 13  19,0 m  
CPT 16  19,0 m  
CPT 17  19,0 m  
CPT 18  19,2 m  
 
• 13 sondaggi con il metodo del carotaggio continuo, che rispetto al piano 
campagna raggiungono profondità di circa 35,00 metri. 
Tali sondaggi sono stati attrezzati con piezometri a tubo aperto tipo Norton 
e/o con piezometri tipo Casagrande, allo scopo di ver ficare con maggior 
dettaglio le caratteristiche della falda superficiale presente nell’immediato 
sottosuolo. 
All’interno del foro di sondaggio sono state eseguite prove penetrometriche 
dinamiche (SPT) per le zone di terreni granulari e prove “veloci”, quali la 
prova Pocket Penetrometer (PP) e la prova scisso metrica Vane Test (VT). 
 
Subcomparto Centro per la Logistica 





N° prove SPT  Tipo di 
piezometro  
SN 1  20,0 m  4  6  Norton  
SN 2  20,0 m  4  3  non presente  
SN 3  36,0 m  0  6  Norton e 
Casagrande  
SN 4  20,0 m  2  3  Norton  
SN 5  20,0 m  4  1  Norton  
 
 






Subcomparto Centro Direzionale 





N° prove SPT  Tipo di 
piezometro  
SN 7  35,0 m  4  4  Norton e 
Casagrande  




Subcomparto Centro Commerciale 





N° prove SPT  Tipo di 
piezometro  
SN 12  34,0 m  2  6  Norton  
SN 13  36,0 m  4  4  Norton e 
Casagrande  
SN 15  35,0 m  5  3  Norton  
SN 16  35,0 m  3  5  Norton e 
Casagrande  
SN 17  35,0 m  4  4  Norton e 
Casagrande  
SN 18  35,0 m  3  5  Norton e 
Casagrande  
 
Di tutte le prove pianificate in questa seconda camp gna geognostica non vengono 
eseguiti i sondaggi SN11 e SN14 a causa della presenza di cumuli di macerie dovuti 
alla demolizione delle preesistenti costruzioni che anno impedito e limitato 
l’accessibilità alle aree da indagare. 
Per gli esiti delle prove ed i relativi certificati s  rimanda all’Allegato C posto in 
calce alla tesi. 




Le misurazioni ottenute dal monitoraggio della falda durante la campagna 








4.7 Sperimentazione in cantiere sulla correlazione VS – qC 
 
4.7.1 Indagini geofisiche per la valutazione della VS  
Nel settore adibito a futura edificabilità si eseguono, per l’area destinata al Centro 
Direzionale: 
 
n° 7 basi sismiche di lunghezza 110 m con n° 5 tiri nei punti geofonici, 1, 3-4, 6-7, 9-
10, 12, per la rilevazione delle velocità VP e VS per profondità investigativa media di 
30 m  
 
 
Per il settore indagato, le analisi sismiche ottenut  sono atte alla: 
 
- interpretazione delle basi sismiche con determinazione delle velocità VP e VS 
- rappresentazione dei risultati ottenuti mediante diagrammi dromo cronici 
- definizione di sezioni sismiche con velocità VS 
 
Dai dati così ottenuti si vuole eseguire, mediante una “back analysis”, una verifica 
delle correlazioni viste in precedenza fra velocità di propagazione di onde di taglio e 








4.7.2 Risultati della prospezione sismica  
La prospezione sismica a rifrazione consiste nell’eseguire una serie di misure in 
superficie per determinare le variazioni di velocità sismica dei terreni e/o delle rocce 
in profondità. 
Tale metodo richiede l’immissione nel terreno di una certa quantità di energia, la cui 
intensità, data la distanza variabile tra sorgente di energia e sensori di ricezione, può 
essere regolata al fine di rispondere, nel modo più esauriente possibile, ai quesiti 
posti dall’indagine. 
Il metodo sismico a rifrazione utilizza i dati forniti dalla rifrazione subita dalle onde 
elastiche nell’attraversare i terreni e le rocce investigate; più in particolare, attraverso 
una serie di geofoni (ricevitori) posti a distanze variabili dalla sorgente di energia, 
tali onde vengono trasformate in impulsi elettrici che, opportunamente amplificati e 
decodificati dall’apparecchiatura di registrazione, permettono la lettura su uno 
schermo dei tempi di arrivo delle onde sismiche ed essendo memorizzati vengono 
trasferiti successivamente sul computer di servizio. 
L’elaborazione dei valori di tali tempi rispetto alle distanze dei geofoni, permette di 
determinare le velocità dei sismostrati e le loro pfondità rispetto alla superficie 
topografica. 
Scopo principale del rilievo sismico a rifrazione è quello di ricostruire il bed rock, 
ossia l’orizzonte caratterizzato dalle velocità di propagazione più elevate e quindi 
dalle migliori caratteristiche di elasticità e resistenza meccanica. 
 
4.7.2.1 Metodologia 
Le basi sismiche a rifrazione sono state realizzate con il sistema delle dromocrone 
reciproche, in modo da ottenere un controllo sulle reali velocità sismiche dei 
rifrattori. 
Gli stendimenti sono stati eseguiti con lunghezza di 110 m con schema tipico di 12 
geofoni ad interdistanza di 10 metri. 
Per ogni base sismica sono stati effettuati cinque p nti doppi di energizzazione 
(scoppi e registrazioni per VP e VS) ubicati secondo uno schema che ne prevede due 
alle estremità in corrispondenza dei geofoni 1 e 12, uno tra i geofoni 3 e 4, uno al 
centro tra i geofoni 6 e 7, uno tra i geofoni 9 e 10. 




Operando in tal modo, si sono ottenuti dati sufficienti per una corretta interpretazione 
delle velocità, dell’andamento dei rifrattori e della loro profondità di separazione dal 
piano campagna. 
Gli impulsi nel terreno sono stati prodotti mediante cannoncino Minibang della Four 
Ltd, alimentato con cartucce calibro 8 SM tipo industriale. 
Per ogni punto di energizzazione è stata effettuata na registrazione dei tempi di 
arrivo ai vari geofoni degli impulsi sismici mediante memorizzazione. 
Tali tempi sono stati successivamente riportati su un grafico tempi/distanze, 
ottenendo dei tratti di velocità chiamate dromocrone. 
L’interpretazione opportuna di tali dromocrone ha permesso di determinare le 
velocità sismiche dei terreni e delle rocce investigate e le loro profondità dal piano 
campagna. 
 
4.7.2.2 Modalità di interpretazione  
L’interpretazione delle basi sismiche a rifrazione è stata effettuata partendo dalle 
dromocrone con l’aiuto di un PC e di software opportuno (WinSism) basato su 
algoritmi matematici relativi al metodo dei tempi di ntercetta. 
Le operazioni effettuate risultano: 
- input dei primi tempi di arrivo ai geofoni previa correzione topografica; 
- output con visualizzazione dei diagrammi tempi/distanze geofoni; 
- input con scelta dei tratti delle dromocrone attribuibili ai diversi strati sismici; 
- output con calcolo delle velocità e delle profondità dei sismostrati, con 
visualizzazione e restituzione grafica delle sezioni interpretative. 
 
4.7.2.3 Determinazione dei litotipi presenti nei terr ni indagati 
L’interpretazione delle basi sismiche eseguite ha permesso d’individuare unità 
caratterizzate da diversi valori di velocità delle onde sismiche longitudinali (VP 
medie) e trasversali (VS medie) crescenti con le profondità. 
 
Sono stati adottati modelli interpretativi a tre strati: 
- strato di copertura; 
- strato intermedio; 
- substrato. 




Per le correlazioni tra velocità sismiche e litologia, disponendo della geologia locale, 
delle stratigrafie di sondaggi meccanici e di prove penetrometriche statiche eseguite 
nella zona di indagine, si sono effettuati i seguenti abbinamenti: 
 
 
Considerando le basi sismiche utilizzate nell’indagine sul settore relativo al Centro 
Direzionale, si riportano i valori di riferimento per le diverse sezioni sismiche, 
localizzate come in figura 
 
Sezione A - B 
 
Si presenta una situazione omogenea lungo tutta la sezione. 
L’analisi della sezione permette di distinguere una copertura con prevalenza di 
argille limose, limi argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose (VS 0.05 - 0.06 Km/s) per 
profondità comprese tra 3 e 3.2 m da p.c. 
Segue un intermedio caratterizzato dagli stessi materiali con presenza di sabbie e di 
acqua (VS 0.25 - 0.27 Km/s) per profondità variabili da 12 a 13 m da p.c. 
Oltre tali profondità e fino a 30 m di profondità da p.c. è visibile il substrato 
costituito dagli stessi materiali con intercalazioni ghiaiose in matrice limoso – 
sabbiosa e sabbiosa (VS  0.48 – 0.50 Km/s). 
 
Sezione C 




1 0.25 – 0.35 0.05 – 0.07 Copertura:    prevalenza di argille limose, limi 
argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose 
2 1.0 – 1.2 0.25 – 0.30 Intermedio:  prevalenza di argille limose, limi 
argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose 
con presenza di sabbie 
3 1.6 – 1.7 0.48 – 0.52 Substrato:     prevalenza di argille limose, limi 
argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose 
con intercalazioni ghiaiose 





Si presenta una situazione omogenea lungo tutta la sezione. 
L’analisi della sezione permette di distinguere una copertura con prevalenza di 
argille limose, limi argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose (VS 0.06 - 0.07 Km/s) per 
profondità comprese tra 3 e 3.5 m da p.c. 
Segue un intermedio caratterizzato dagli stessi materiali con presenza di sabbie e di 
acqua (VS 0.28 - 0.30 Km/s) per profondità variabili da 12 a 13 m da p.c. 
Oltre tali profondità e fino a 30 m di profondità da p.c. è visibile il substrato 
costituito dagli stessi materiali con intercalazioni ghiaiose in matrice limoso – 




Si presenta una situazione omogenea lungo tutta la sezione. 
L’analisi della sezione permette di distinguere una copertura con prevalenza di 
argille limose, limi argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose (VS 0.06 - 0.064 Km/s) per 
profondità comprese tra 3 e 3.3 m da p.c. 
Segue un intermedio caratterizzato dagli stessi materiali con presenza di sabbie e di 
acqua (VS 0.27 - 0.29 Km/s) per profondità di 12 m da p.c. 
Oltre tali profondità e fino a 30 m di profondità da p.c. è visibile il substrato 
costituito dagli stessi materiali con intercalazioni ghiaiose in matrice limoso – 




Si presenta una situazione omogenea lungo tutta la sezione. 
L’analisi della sezione permette di distinguere una copertura con prevalenza di 
argille limose, limi argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose (VS 0.06 - 0.066 Km/s) per 
profondità comprese tra 3 e 3.5 m da p.c. 
Segue un intermedio caratterizzato dagli stessi materiali con presenza di sabbie e di 
acqua (VS 0.25 - 0.29 Km/s) per profondità variabili tra 12 e 13 m da p.c. 
Oltre tali profondità e fino a 30 m di profondità da p.c. è visibile il substrato 
costituito dagli stessi materiali con intercalazioni ghiaiose in matrice limoso – 
sabbiosa e sabbiosa (VS  0.48 – 0.51 Km/s). 





Sezione F - G 
 
Si presenta una situazione omogenea lungo tutta la sezione. 
L’analisi della sezione permette di distinguere una copertura con prevalenza di 
argille limose, limi argillosi, limi sabbiosi e sabbie limose (VS 0.058 - 0.070 Km/s) 
per profondità comprese tra 2.8 e 3.5 m da p.c. 
Segue un intermedio caratterizzato dagli stessi materiali con presenza di sabbie e di 
acqua (VS 0.25 - 0.30 Km/s) per profondità variabili da 11 a 2 m da p.c. 
Oltre tali profondità e fino a 30 m di profondità da p.c. è visibile il substrato 
costituito dagli stessi materiali con intercalazioni ghiaiose in matrice limoso – 
sabbiosa e sabbiosa (VS  0.48 – 0.52 Km/s). 
 
4.7.3 Correlazione VS - qC  
Come visto nel capitolo 2 (vedi § 2.6.3) diversi autori si sono impegnati nell’affinare 
un metodo che consenta di correlare la velocità di propagazione delle onde di taglio 
con i valori di resistenza di punta e di attrito later le misurati mediante prove 
penetrometriche. 
 
Tenendo conto degli strati come definiti nel modello interpretativo, si suddivide il 
sottosuolo indagato in funzione della stratigrafia: 
 
 
I valori medi di resistenza alla punta e di attrito laterale sono stati calcolati come 
media aritmetica fra i valori misurati dalle prove CPT nelle profondità considerate 
per i diversi strati. 
Prova 6 Prova 7 Prova 8 Prova 9 
z mCq ,  mS
f ,  z mC
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Espressione di Hegazy – Mayne 
 
Il metodo di Hegazy tiene conto dei contributi apportati sia dalla resistenza alla punta 
sia dall’attrito misurato lungo il manicotto del penetrometro secondo l’applicazione 

























I parametri caratteristici del metodo sono ricavabili, in funzione del litotipo 
esaminato: 
 
Litotipo Argilla Limo Sabbia 
A 63.89 41.052 48.50 
α  0.37 0.408 0.37 
β  -0.04 -0.057 0.06 
 
Espressione di Rix – Stokoe 
 
Il metodo di Rix-Stokoe ammette la trascurabilità del parametro dovuto all’attrito 
laterale. La formula proposta lega direttamente, quindi, la velocità di propagazione 
delle onde di taglio con il valore di resistenza di punta, sempre adimensionalizzato 



















Litotipo Argilla Limo Sabbia 
A 71.54 52.98 33.40 
α  0.34 0.356 0.44 
 




Espressione di Andrus 
 
L’espressione proposta da Andrus tiene conto di una adimensionalizzazione delle 










































 velocità corretta per tenere conto dello stato tensionale 
verticale 
 
Anche in questa trattazione viene trascurato l’effetto dell’attrito laterale e viene 
introdotto un termine correttivo (ASF) che tiene conto dell’età del deposito e quindi 
delle diverse caratteristiche di deformabilità e tessitura dei terreni in funzione 
dell’epoca di formazione. 
 
La formula così elaborata è: 
α)( 11 NCS qAASFV ⋅⋅=   
 
Noti i valori di VS1 dalla formula si ricava il valore della velocità di propagazione 

















4.7.3.1 Applicazione formule di calcolo al caso real  
La disposizione dei sondaggi penetro metrici eseguiti, consente di valutare quale sia 
la sezione sismica più affidabile rispetto alla quale pplicare le espressioni di 
correlazione VS – qC 
Si riportano, nella tabella sottostante, le sezioni sismiche di riferimento per le diverse 
prove. 
La distinzione fra sezioni vicine e sezioni considerat  è mantenuta per sottolineare 
come le prime siano quelle ritenute più significative, mentre le seconde siano state 
utilizzate come strumento di affinamento nella valut zione dei valori di velocità 
d’onda e di profondità degli strati sismici. 







6 7 8 9 
Sezione sismica 
più vicina 












Si è proceduto all’applicazione delle espressioni spra elencate per un confronto fra i 
valori di velocità di propagazione di onda di taglio calcolati (VSE) e quelli riportati 
dall’indagine sismica (VSM) in relazione ai diversi strati sismici. 
 
Il fattore di maggiore incertezza sui risultati riguarda il valore da attribuire ai diversi 
coefficienti presenti nelle espressioni in esame. 
Le indicazioni degli autori, infatti, sono riferite a litologie omogenee, ma nel caso in 
esame risultano abbastanza rari i casi in cui uno strato si presenti in condizioni di 
omogeneità. 
Per tale motivo si è fatto riferimento al litotipo d minante in funzione del rapporto di 
frizione: 
 
25<FR   Litotipo dominante: Argilla 
3025 << FR 2  Litotipo dominante: Limo 
30>FR   Litotipo dominante: Sabbia 
 
Dopo aver definito il valore delle velocità SEiV  per ogni strato del terreno fino alla 
profondità di 34 m dal piano di campagna3, si è proceduto alla definizione del valore 
medio di velocità per ogni strato sismico. 
 
                                                
2 In realtà si sono presentati strati in cui il rapporto di frizione superava, anche se di poco, il valore di 
30 ma si è comunque voluto considerare limo il litotip  dominante per tenere conto del valore della 
resistenza di punta misurata. 
3 Le profondità sono legate alle profondità di esecuzione delle prove penetrometriche, di conseguenza 
per la prova 6 la profondità di indagine si ferma a 21 m dal p. c,, mentre per le restanti procede fino a 
34 m dal p.c.. 




Si riportano in forma sintetica i risultati della sperimentazione eseguita secondo le 
espressioni già viste di Hegazy, Rix e Andrus. 
La tabella contiene: 
 
- le profondità degli strati sismici z  
- il valore medio di velocità misurata considerato SMV  
- i valori medi di velocità di propagazione SEV  

































z da p.c. (m) 3.4 13.0 21.0 
SMV (km/s) 0.06 0.26 0.48 
Metodo Hegazy - Mayne Rix - Stokoe Andrus 
Strato 
sismico 
C I P C I P C I P 
































z da p.c. 
(m) 
3.4 12.6 34.0 




SMV (km/s) 0.07 0.30 0.48 
Metodo Hegazy - Mayne Rix - Stokoe Andrus 
Strato 
sismico 
C I P C I P C I P 
































z da p.c. 
(m) 
3.4 12.0 34.0 
SMV (km/s) 0.064 0.27 0.50 
Metodo Hegazy - Mayne Rix - Stokoe Andrus 
Strato 
sismico 
C I P C I P C I P 
































z da p.c. 
(m) 
3.4 12.0 34.0 













SMV (km/s) 0.064 0.28 0.51 
Metodo Hegazy - Mayne Rix - Stokoe Andrus 
Strato 
sismico 
C I P C I P C I P 




















V2σ  0.428* 0.092 0.131 0.379* 0.087 0.125 0.533* 0.074 0.126 
 
I valori contrassegnati con un asterisco sono quelli a cui corrisponde un grado di 
approssimazione non accettabile. 
Si riferiscono allo strato di copertura che in generale non supera la profondità di 3.50 
m dal piano di campagna. 
In questi strati il terreno presenta caratteristiche di difficile interpretazione, si 
conviene, quindi, che tali errori non siano da attribui e, nel caso specifico, ad una 
imprecisione dei metodi considerati, quanto ad una maggiore difficoltà nel definire i 
coefficienti di correzione βα ,,A  presenti nelle formule. 
Per quanto riguarda gli strati intermedio e profondo si riportano alcune 
considerazioni: 
 
• I valori ottenuti presentano una dispersione inferior  al 20% e pertanto 
possono essere considerati in prima approssimazione c m  accettabili ( vedi 
§2.6.4). 
• Confrontando i valori ottenuti si nota che, in general , i risultati mediante 
l’applicazione dell’espressione di Andrus, comportano una diminuzione di 
dispersione pari al %32÷  mentre i valori medi di velocità di propagazione 
risultano leggermente maggiori di quelli ottenuti con gli altri approcci (in 
particolare si nota un aumento massimo del 1.5% per lo strato profondo e del 
0.9% per lo strato intermedio). 




• Considerando i diversi siti in cui si sono eseguiti i sondaggi, si nota che i 
valori di velocità media di propagazione rimangono pressoché costanti, 
mantenendo una variazione massima: 
 







Hegazy – Mayne 2.4% 3.0% 
Rix – Stokoe 2.3% 3.8% 
Andrus 2% 2.8% 
 
• Le correlazioni considerate forniscono valori di velocità di propagazione 






















eccesso + 5.6% +11% 




difetto - 4% - 16.4% 




difetto - 27% - 34.8% 
 
Tale valutazione risulta comunque conservativa, infatti, a parità di intensità, 





La propagazione delle onde di taglio all’interno del terreno dipende, fra gli altri 
fattori, dalla storia tensionale del deposito e dalla sua natura. Queste caratteristiche si 
possono stimare attraverso una indagine in sito quale la prova penetrometrica, 




sebbene l’avanzamento della punta crei una rottura e quindi intacchi la struttura del 
terreno a differenza dell’onda sismica che si  propaga in condizioni di deformazione 
pressoché elastica. 
Sulla base di queste considerazioni si sono riportati gli approcci proposti da alcuni 
autori, per definire una formula che consenta una correlazione diretta tra i due 
parametri geotecnici in esame. 
Le espressioni così ottenute mantengono un forte grado di approssimazione che 
necessita ancora di nuovi affinamenti sulla base di ulteriori prove ed indagini. 
 
Scopo dell’applicazione delle correlazioni esposte al capitolo 2 (vedi § 2.6) al caso in 
esame dell’area di costruzione EX-ASAM, ed in particolare al subcomparto in cui è 
prevista la realizzazione di un centro Direzionale, è stato quello di contribuire ad una 
verifica di applicabilità di tali formule. 
 
La sperimentazione ha portato alla valutazione di velocità di propagazioni medie 
inferiori a quelle proposte attraverso l’uso di un software opportuno (WinSism) 
basato sulla definizione di dromocrone e su algoritmi matematici relativi al metodo 
dei tempi di intercetta. 
 
Il fattore di incertezza maggiore, che ha limitato l’applicazione delle formule 
proposte, è legato alla definizione dei litotipi e d i coefficienti correttivi ad essi 
relativi. 
Come visto nelle premesse (vedi § 2.6.1) relative alla possibilità di correlare le VS 
con le misurazioni da CPT, l’eterogeneità dei terreni ha portato ad una 
semplificazione, necessaria per una formulazione chfosse più affidabile e 
mantenesse un carattere generale, nel considerare i depositi come composti solo da 
argille, limi e sabbie, escludendo di conseguenza condizioni miste (sabbie argillose, 
limi sabbiosi, argille limose…). 
Questa “forzatura” ha comportato l’applicazione di coefficienti empirici basandosi 
sul litotipo prevalente nello strato considerato. 
Gli abbinamenti sono stati eseguiti attraverso l’esame del rapporto di  frizione, così 
da mantenere un certo grado di confidenza con le misurazioni da prove 
penetrometriche. 
 




Queste incertezze hanno prodotto, nello strato più superficiale (copertura), un errore 
notevole nella valutazione della velocità di propagazione e una notevole dispersione 
di dati (in alcuni casi superiore al 50%). 
Per gli strati inferiori si è ottenuta una dispersione dei dati ridotta: la variazione 










V 4 risulta inferiore al 20% 
e quindi accettabile. 
 
Al termine della sperimentazione, si sottolinea come le correlazioni applicate 
comportino valori in accordo (con un certo margine di approssimazione) con i valori 
misurati attraverso l’interpretazione delle basi simiche a rifrazione, conservando il 
campo di applicazione anche a terreni eterogenei, come quello considerato, per i 
quali non è stato possibile una valutazione puntuale di ogni singolo strato. 
 
É importante sottolineare, come l’utilizzo di correlazioni empiriche per la 
valutazione delle VS dal solo contributo delle qC sia da ritenersi in maniera assoluta 
una valutazione di prima approssimazione e quindi necessaria solo per evidenziare o 
meno l’entità del rischio legato al sisma, anche se i valori risultano essere stimati a 
favore di sicurezza. 
 
Appare, comunque, che una espressione che colleghi queste due caratteristiche 
geotecniche in maniera diretta, non sia lontana dal venire raggiunta: è in crescita, 
infatti, il campo di sperimentazione per un progressivo affinamento dei coefficienti 
correttivi da applicare alle formule, sì da poter ottenere un metodo di calcolo 
applicabile ad ogni strato di terreno superando il limite imposto dall’eterogeneità dei 
depositi. 
                                                
4 dove 
VSE velocità di propagazione media calcolata 






















(Studio di tre soluzioni fondali per il caso reale)
 




5 MODELLAZIONE GEOTECNICA DEL SOTTOSUOLO 
5.1 Modellazione litostratigrafica del sito di indagine 
Durante la fase di modellazione geotecnica si definiscono i parametri e le 
caratteristiche geotecniche dei terreni che compongono il sottosuolo.  
Prima di intraprendere tale fase di modellazione è cessario definire il modello della 
struttura del terreno, per individuare in modo schematico ed inizialmente indicativo 
le formazioni presenti ed il loro andamento nel sottosuolo stesso.  
Nella presente fase non si giunge alla suddivisione del sottosuolo in unità 
geotecniche, ma ad una conoscenza di come il sottosu lo stesso si sviluppa 
spazialmente, ovvero in profondità e lungo le sezioni definite.  
Le sezioni del terreno sviluppate, senza entrare nel dettaglio della determinazione dei 
parametri geotecnici, ne permettono una iniziale suddivisione e rappresentazione. 
Scopo principale di tali sezioni è quello di indiviuare l’eventuale ripetizione di 
formazioni lungo la sezione e con la profondità, quindi visualizzare in modo grafico 
l’andamento spaziale del sottosuolo, rappresentando che la presenza di eventuali 
lenti all’interno di formazioni più estese.  
Per una caratterizzazione completa si definiscono due sezioni nelle due direzioni 
principali dell’area in esame che si intersecano in corrispondenza del subcomparto 
del Centro Direzionale, oggetto della successiva analisi e modellazione geotecnica. 




Per definire le sezioni individuate si utilizzano le prove di campo, di facile e 
relativamente veloce interpretazione, a disposizione in corrispondenza di ciascuna di 
esse. In particolare si utilizzano i sondaggi e le prove penetrometriche statiche 
provenienti da entrambe le campagne geognostiche e si spinge la caratterizzazione 
della sezione, ove possibile, alla profondità signif cativa di 30 - 34 metri dal piano 
campagna. 
L’individuazione delle sezioni è stata eseguita attraverso il ricorso alla carta di 
classificazione di Schmertmann (vedi §2.2) e quindi rapportandosi ai soli valori di 
rapporto di frizione e di resistenza alla punta. 
 
5.1.1 Sezione litostratigrafica 1-1 
Come visto nel primo capitolo, parlando dei limiti connessi all’interpretazione di dati 
da prove penetrometriche (vedi §1.2), lo strumento non può cogliere a pieno la fitta 
alternanza dei terreni fini. 
Inoltre, per la fitta alternanza di strati argilloso - limosi e strati maggiormente 
sabbioso – limosi, è da tenere in considerazione che i valori ottenuti dalla prova CPT 
per i singoli intervalli di avanzamento possono essere influenzati dal contrasto di 
rigidezza degli strati adiacenti e possono non rappresentare a pieno le caratteristiche 
del terreno alla profondità indicata. 
Analizzando in parallelo sia le prove penetrometriche statiche CPT sia i sondaggi e le 
eventuali prove SPT disponibili è possibile aggiustare e meglio interpretare le prove 
CPT sulla base della classificazione visiva e più di dettaglio ottenuta dai sondaggi.  
Per quanto concerne la sezione litostratigrafica 1-1, si fa riferimento ai sondaggi 7 e 
8 in quanto più vicini alla linea di sezione. 
Si pone attenzione, in particolare, alla possibilità di una linearizzazione dei valori di 
resistenza alla punta e di rapporto di frizione, in maniera da considerare un valore 
medio come rappresentativo di un pacco di strati, escludendo, così, singoli ed isolati 
picchi1. 
Di seguito si riportano i risultati dell’interpretazione delle prove CPT, corredati da 
grafici che permettono una migliore comprensione dell’andamento dei valori medi 
dei parametri di tali prove; per tali interpretazioni, come precedentemente 
                                                
1 Nel progressivo sviluppo del modello geotecnico si è comunque tenuto conto, nella valutazione dei 
diversi parametri, della presenza di picchi, in particolare di quelli legati a lenti di materiale sabbioso 
all’interno di pacchi di strati argillosi. 




sottolineato, si è voluto determinare un andamento medio dei parametri di resistenza 
per caratterizzare il sottosuolo esaminato. 
Si sottolinea che per quanto concerne la prova numero 7 oltre alla profondità di 20 m 
dal piano campagna, è stato necessario procedere mediante prove penetrometriche 
dinamiche SPT e prove mediante Pocket Penetrometer. Questo ha comportato il 
rilevamento di misurazioni puntuali e quindi una discontinuità di valori. 
Per la valutazione del rapporto di frizione in corrispondenza di questi valori si è fatto 
riferimento a valori di resistenza rilevati per strati con caratteristiche assimilabili a 
quelli in esame. 
 
Per l’interpretazione dei sondaggi si rimanda alle stratigrafie di prova riportate 
nell’Allegato sopra citato, alle immagini delle casse catalogatrici relativamente ai 
sondaggi eseguiti e alla sezione 1-1 finale (Appendice A), nella quale sono riportate 
le stratificazioni individuate sia dalle prove CPT sia dai sondaggi. 













































































































































FR =  
si è sottolineato il valore discriminante 25=FR come termine di distinzione fra 
terreni coesivi ( 25<FR ) e terreni non coesivi ( 25>FR ). 
 
Dalle analisi precedentemente riportate è possibile individuare, al variare della 
profondità del sottosuolo, alcune tipologie di terreno che si ripetono 
longitudinalmente lungo la sezione tracciata. In particolare si possono individuare, in 
questa fase iniziale di modellazione geotecnica, alcuni strati predominanti 
caratterizzati da analoghi valori medi dei parametri di esistenza ottenuti dalla prova 
di penetrazione statica: 
 
5.1.2 Sezione lito-stratigrafica 2-2 
Come nel caso precedente si considerano i risultati delle prove CPT applicati alla 
carta di classificazione di Schmertmann, sì da poter definire una suddivisione del 
terreno indagato in unità stratigrafiche. 
La linea di sezione risulta prossima alle posizioni de  sondaggi 7 e 9, tuttavia, 
considerando la disponibilità di dati e le relativamente ridotte distanze trasversali fra 
i siti di sondaggio, si prosegue tenendo conto di tutte e le prove penetrometriche a 
disposizione. 
Come nel paragrafo precedente si riportano i diagrammi relativi all’andamento in 
funzione della profondità delle resistenza alla punta e il valore mediato2, considerato 
per la classificazione lito-stratigrafica. 
                                                
2 Il valore, come già ricordato, non viene calcolato come media aritmetica, ma è pesato in funzione 
anche delle caratteristiche degli strati adiacenti  escludendo valori puntuali di picco. 






















































































































































































































































Si riportano i diagrammi relativi all’andamento del rapporto di frizione in funzione 
della profondità. 
Viene sottolineato il valore discriminante di 25=FR come termine di distinzione fra 
terreni coesivi ( 25<FR ) e terreni non coesivi ( 25>FR ). 
 
In rapporto ai diagrammi sopra riportati e attraverso l’uso della classificazione 
secondo Schmertmann, è stato possibile definire una divisione del sottosuolo in 
pacchi di strati accumunati da caratteristiche litologiche simili. 
L’approccio ha un valore approssimativo, basandosi sull’utilizzo di un diagramma 
stilato su base empirica e su valori di riferimento mediati. 
Per questo motivo è necessario un confronto con la colonna stratigrafica redatta dal 
geologo in fase di esecuzione dei sondaggi. 
Il confronto fra le 4 prove a disposizione consente la definizione di macrounità 
stratigrafiche. 
Si sottolinea che all’interno di tali macrounità è presente una litologia complessa di 
materiali fini che si mantiene nello spessore, in particolar modo la variabilità nello 
strato è data da un andamento non costante della consistenza: ovvero sono presenti 
strati metrici più o meno consistenti a causa della presenza di strati con concrezioni 
calcaree che ne incrementano la consistenza stessa o di strati con colorazioni nerastre 
e quindi con presenza di materiale organico.  
Non è stata rilevata la presenza di sabbie pulite, ma come si evince dagli andamenti 
delle interpretazioni delle prove CPT e dai sondaggi sono presenti nel sottosuolo 
indagato strati di sabbie limose che portano ad una elevata permeabilità strutturale, 
soprattutto orizzontale (kh>>kv), dell’intero sottosuolo proprio a causa della struttura 
stessa. 
 
5.1.3 Definizione unità stratigrafiche 
In accordo con i dati raccolti dalle prove penetrometriche, si distinguono, nel 
sottosuolo, pacchi di strati assimilabili fra loro per caratteristiche lito-stratigrafiche 
comuni. 
Questa suddivisione consente un primo panorama delle caratteristiche geologiche del 
terreno al di sotto dei punti in cui sono stati eseguiti i sondaggi. 
Si riportano nelle tabelle seguenti i valori medi di resistenza alla punta, una 
valutazione litologica mediante la carta di classificazione di Schmertmann e una 




suddivisione degli strati in macrounità stratigrafiche per le sezioni lito-stratigrafiche 
esaminate. 




















































































Le componenti contrassegnate con l’asterisco si riferiscono agli strati per i quali non 
sono forniti valori da CPT. I relativi valori di resistenza alla punta e rapporto di 
frizione sono stati dedotti da altre tipologie di prove in sito (Pocket Penetrometer e 
SPT) e affinati mediante confronto con caratteristiche in strati simili. 
 
Collegando fra loro strati rilevati appartenenti ai diversi siti di indagine, è possibile 
anche una rappresentazione, sempre approssimativa ed esclusivamente indicativa, 
grafica dell’alternanza degli strati in funzione della profondità. 
Tale rappresentazione, per ragioni di completezza, è stata elaborata dalla società che  
 
ha gentilmente fornito il materiale, tenendo conto dei sondaggi che riguardano anche 









Vengono individuate le macrounità e le eventuali sottounità presenti nel modello lito-
stratigrafico di progetto. 
Per ogni macrounità vengono definiti i principali aspetti di classificazione desunti 




da p.c. fino a 0,60 m  
classificazione: argille organiche e terreni misti di riporto, in parte costituiti 
anche da asfalto, stabilizzato e da detrito ghiaioso in matrice sabbiosa contenete 
frammenti di laterizio e cemento  
colore: nocciola con intercalazioni nerastre 
umidità: medio - scarsa 
 
Non è stata eseguita una caratterizzazione in quanto questo strato presenta un alto 










da 0,60 m a 2,20 m 
classificazione: argille sabbiose e limose sovraconsolidate e consistenti con presenza 
di deboli percentuali di sabbie limose e di concrezioni calcaree  
colore: nocciola 
umidità: medio - scarsa 
parametri di resistenza da prove CPT: 
 
0.210=Cmq  t/mq ( 280120÷ ) 
33.8=Smf  t/mq ( 67.1433.2 ÷ ) 




da 2,20 m a 18,40 m 
classificazione: alternanza di argille sabbiose e limose e limi argillosi da mediamente 
consistenti a consistenti e da debolmente sabbiosi a abbiosi in livelli sciolti 
centimetrici, intervallati a strati di sabbie variabilmente limose, contenenti 
concrezioni calcaree di piccole 
dimensioni, di addensamento da scarso a medio. Zone c  presenza di argille 




da 2,20 m a 10,20 m 
classificazione: argille limose e limi argillosi da ebolmente sabbiosi a sabbiosi in 
livelli sciolti centimetrici di media consistenza alternati con lenti di sabbie 
variabilmente limose 
colore: nocciola 
umidità: da terreno saturo ad umidità medio - elevata 
classificazione USCS: CL/ML  
IG = 4,710,8  
classificazione AASHTO: A4/A6  
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granulometria: % in peso < 2,00 mm = 99,78 99,93  
 
% in peso < 0,40 mm = 98,52 98,73  
% in peso < 0,075 mm = 54,40 90,79  
caratteristiche fisiche:  
 
limite liquido WL = 29 38 %  
limite plastico WP = 17 21 %  
indice plastico IP = 12 17 %  
indice di liquidità IL = 0,321 0,525  
indice di consistenza IC = 0,475 0,679  
contenuto naturale d’acqua W = 23,3 24,5 %  
indice dei vuoti iniziale e0: = 0,759  
parametri di resistenza da prove CPT:  
 
9.161=Cmq  t/mq ( 380180÷ ) 
67.6=Smf  t/mq ( 33.933.2 ÷ ) 
 27.24=mFR  
 
Sottounità B2:  
 
da 2,0 m a 6,40 m (Sondaggio 6) e da 6,60 m a 10,00 m  
classificazione: argille limose e limi argillosi da ebolmente sabbiosi a sabbiosi in 
livelli sciolti centimetrici con presenza di argille organiche e torbose che ne 
determinano una bassa consistenza  
colore: nerastro  
umidità: medio - scarsa  
classificazione USCS: CH  
IG = 18,820,0  
classificazione AASHTO: A 7-5  
granulometria: % in peso < 2,00 mm = 97,45 99,69  
 
% in peso < 0,40 mm = 94,87 98,92  
% in peso < 0,075 mm = 71,06 96,90  
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caratteristiche fisiche:  
 
limite liquido WL = 68 69 %  
limite plastico WP = 28 34 %  
indice plastico IP = 34 41 %  
indice di liquidità IL = 0,181 0,849  
indice di consistenza IC = 0,151 0,819  
contenuto naturale d’acqua W = 35,4 %  
indice dei vuoti iniziale e0: = 0,697  
parametri di resistenza da prove CPT:  
 
0.80=Cmq  t/mq ( 38040÷ ) 
21.4=Smf  t/mq ( 19.796.1 ÷ ) 
 0.19=mFR  
 
 
Sottounità B1b:  
 
da 10,00 m a 18,60 m  
classificazione: argille limose e limi argillosi da ebolmente sabbiosi a sabbiosi in 
livelli sciolti centimetrici di media consistenza e alternanza con lenti di sabbie 
variabilmente limose  
colore: grigio  
umidità: media, medio - scarsa  
classificazione USCS: CL/ML  
IG = 3,312,2  
classificazione AASHTO: A4/A6  
granulometria: % in peso < 2,00 mm = 99,97 99,99  
 
% in peso < 0,40 mm = 89,51 90,48  
% in peso < 0,075 mm = 49,62 70,36  
caratteristiche fisiche:  
limite liquido WL = 28 42 %  
limite plastico WP = 17 20 %  
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indice plastico IP = 11 22 %  
indice di liquidità IL = 0,012 0,192  
indice di consistenza IC = 0,808 0,988  
contenuto naturale d’acqua W = 19,1 20,3 %  
indice dei vuoti iniziale e0: = 0,669  
parametri di resistenza da prove CPT:  
 
7.167=Cmq  t/mq ( 0.2450.92 ÷ ) 
15.8=Smf  t/mq  ( 16.992.3 ÷ ) 
58.20=mFR  
  
Sottounità B1c:  
 
da 30,80 m a 34,00 m  
classificazione: argille limose e limi argillosi da ebolmente sabbiosi a sabbiosi in 
livelli sciolti centimetrici con presenza di argille organiche e torbose che ne 
determinano una bassa consistenza  
colore: nerastro  
umidità: medio - scarsa  
classificazione USCS: CL/ML  
IG = 11,2  
classificazione AASHTO: A 7-6  
granulometria: % in peso < 2,00 mm = 99,95  
 
% in peso < 0,40 mm = 55,53  
% in peso < 0,075 mm = 79,00  
caratteristiche fisiche:  
 
limite liquido WL = 36 %  
limite plastico WP = 18 %  
indice plastico IP = 18 %  
indice di liquidità IL = 0,692  
indice di consistenza IC = 0,308  
contenuto naturale d’acqua W = 30,4 %  
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indice dei vuoti iniziale e0: = 0,866  
parametri di resistenza da prove CPT:  
 
350=Cmq  t/mq  ( 400300÷ ) 
29.17=Smf  t/mq ( 33.1933.9 ÷ ) 
25.20=mFR  
 
Unità C:  
 
da 18,60 m a 21,80 m  
classificazione: sabbie e ghiaie in matrice sabbiosa di colore grigio  
colore: grigio  
umidità: terreno saturo  
numero di colpi da prova SPT:  
 
NSPTmedio = 37 [colpi/30cm]  
parametri di resistenza da prove CPT:  
 
1000>Cmq  t/mq 
33.15=Smf  t/mq 
40>mFR  
  
Unità D:  
 
da 21,80 m a 34,00 m circa  
classificazione: argille limose compatte e limi sabbiosi e limi argillosi alternati in 
lenti centimetriche e decimetriche mediamente consistenti, con localizzate lenti di 
sabbie variabilmente limose  
colore: nocciola  
umidità: terreno da saturo a umidità media  
classificazione USCS: CL/ML  
IG = 13,417,2  
classificazione AASHTO: A 7-6  
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granulometria: % in peso < 2,00 mm = 98,45 99,99  
 
% in peso < 0,40 mm = 86,29 99,83  
% in peso < 0,075 mm = 20,57 94,74  
caratteristiche fisiche:  
 
limite liquido WL = 41 50 %  
limite plastico WP = 18 22 %  
indice plastico IP = 23 28 %  
indice di liquidità IL = 0,122 0,203  
indice di consistenza IC = 0,797 0,878 
 
contenuto naturale d’acqua W = 22,0 26,6 %  
indice dei vuoti iniziale e0: = 0,627 0,769  
parametri di resistenza da prove CPT:  
 
0.307=Cmq  t/mq ( 0.4280.194 ÷ ) 
60.13=Smf  t/mq ( 27.2089.5 ÷ ) 
 57.22=mFR  
 
I valori riportati riferiti alle caratteristiche edometriche (granulometria, limiti di 
Atterberg, indice dei vuoti, umidità del terreno, etc.) sono stati stimati attraverso 
prove in laboratorio su provini reputati rappresentativi dell’intero pacco di strati. 
Si sottolinea, quindi, che tali valori non sono da ritenersi costanti per tutta la 
profondità interessata dalla unità stratigrafica, m come stime approssimate, con un 
forte valore locale, utili per dare una prima indicazione sulle caratteristiche delle 
dette unità. 
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5.2 Modellazione geotecnica 
 
La determinazione dei parametri di progetto, che permettono di caratterizzare le unità 
stratigrafiche individuate sotto gli aspetti deformativi e di resistenza è stata elaborata 
sulla base delle prove CPT precedentemente analizzate in via preliminare, dei 
risultati dei sondaggi disponibili e delle prove SPT eseguite. Ulteriori informazioni 
sono ottenute affiancando i risultati delle prove di laboratorio.  
Per tale stima, si è tenuto conto dell’approccio prposto dal professore Righi e 
dall’ingegnere Piacentini (vedi § 3.4): i parametri di interesse sono dunque stati 
valutati attraverso correlazioni dirette con le misurazioni ottenute da prove CPT. 
Per migliorare la precisione dei valori risultanti, s  è fatto ricorso alle correlazioni 
presentate al capitolo 2 (vedi § 2.3). 
L’utilizzo delle correlazioni, reperite in letteratura tecnica per la determinazione dei 
parametri, può essere eseguito in corrispondenza dell  mezzeria dello strato 
considerato e per ottenere informazioni aggiuntive in corrispondenza del provino (o 
dei provini) di riferimento e delle prove SPT eseguite: è necessario introdurre 
all’interno delle correlazioni i valori dei parametri richiesti rispettivamente presenti 
alla profondità di metà strato, del provino o alla profondità delle prove SPT eseguite.  
Nell’utilizzo di tali correlazioni è importante tenre sempre in considerazione che si 
tratta di determinazioni empiriche e che quindi non s o caratterizzate da un elevato 
grado di confidenza, per quanto i risultati delle prove di sito siano invece controllati e 
caratterizzati da un buon grado di attendibilità.  
Il margine di errore, dovuto principalmente all’applicazione di coefficienti correttivi, 
all’interno delle formule, derivanti da sperimentazioni e quindi fortemente variabili, 
fa sì che il ricorso a tali correlazioni permetta di individuare un intervallo di 
accettabilità all’interno del quale considerare il parametro indagato. 
Questo approccio permette un migliore grado di confide za della modellazione 
geotecnica, superando il progressivo accumulo di approssimazioni (e quindi 
dell’errore) nella valutazione di un singolo valore, attraverso l’apertura di un campo 
di validità (range) entro il quale il valore più attendibile risulta essere vicino al valore 
minore per il basso numero di dati a disposizione (i  linea con le prescrizioni 
dell’Eurocodice EC7) e se possibile vicino a valori che derivano da determinazioni 
dirette in laboratorio del parametro stesso. 
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Le valutazioni derivanti da prove eseguite in labort io, infatti, forniscono un 
importante strumento di verifica per quanto concerne la affidabilità dei risultati 
ottenuti. 
Il ricorso al metodo Righi-Piacentini è motivato dalla possibilità offerta di ottenere 
stime affidabili con un minor grado di approssimazione essendo tutti i parametri 
determinati in funzione dei valori di resistenza alla punta e di rapporto di frizione e 
quindi escludendo un progressivo accumulo di approssimazioni nel passare da un 
parametro geotecnico ad un altro. 
Oltre al vantaggio sul piano della precisione delle valutazioni, si sottolinea la 
possibilità offerta, dallo stesso metodo, di valutare le caratteristiche indagate 
rapportandole alle misurazioni da prove CPT e quindi di poter ottenere una stima del 
parametro per strati di 20 cm. 
Questo consente una lettura pressoché continua dei parametri indagati ed una 
individuazione immediata del loro evolversi in funzione della profondità. 
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5.2.1 Peso per unità di volume 
Per determinare il peso per unità di volume del terreno indagato si è fatto ricorso ai 
valori risultanti da campioni prelevati in sito. 
Tenendo conto della profondità a cui è stato eseguito il prelievo si è proceduto 
facendo riferimento alle macrounità lito-stratigrafiche definite (vedi § 5.1) mediante 
la carta di classificazione di Schmertmann. 
L’abbinamento fra i valori di peso per unità di volume ottenuti da laboratorio e le 
diverse unità stratigrafiche ha permesso una media ponderata di un valore ritenuto 
rappresentativo di tutto il volume significativo. 
 
Questo procedimento è stato sviluppato in riferimento ai sondaggi 7 e 8, ritenuti più 

































































1 3.50–4.0 29 17 12 54.4 1.91 









50 22 28 94.73 1.92 
1 3.50-4.00 38 21 17 90.79 1.93 

























27 16 11 52.90 1.93 
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L’analisi comparata fra i diversi provini ha portato alla definizione di un valore 
medio rappresentativo per tutta l’area indagata3 di 
 
95.1=mγ  t/mq 
 
Attraverso questo valore si è calcolata la pressione litostatica totale ed efficace, 
tenendo conto della presenza della falda alla quota di 4.50 m dal piano di campagna, 
secondo le note formule: 
 
zmVV ⋅=′= γσσ 00   per il terreno al di sopra della falda ( 50.40.0 ÷=z m) 
zWmV ⋅−=′ )(0 γγσ   per il terreno sotto falda ( 50.4>z  m) 
 
5.2.2 Coesione non drenata 









in cui si applica al coefficiente a denominatore il va ore, definito secondo l’approccio 
di Kleven (1981): 15=KN . Questo valore è stato definito mediante confronto con 

























in cui il valore di OCR è stato valutato sulla base delle prove da laboratorio. 
 
Per i materiali argillosi è noto che la coesione non drenata, sia valore rappresentativo, 
in termini di tensioni totali, della resistenza al taglio. 
Ipotesi avanzata nel metodo in uso (Righi-Piacentini) è che, basandosi su esperienze 
in sito, la resistenza al taglio in sito del terreno, per materiali con componente 
argillosa, sia assai prossima alla resistenza laterale del manicotto di frizione. 
                                                
3 Nel considerare la pressione di alleggerimento dovuto allo scavo che interesserà i primi 4 m di 
terreno, non si farà riferimento al valore di mγ , ma ad un nuovo valore mediato ottenuto 
considerando solo i provini rappresentativi del volume asportato. 
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Nei diagrammi seguenti vengono riportati i valori calcolati secondo Kleven di 
coesione non drenata e i valori dalle letture eseguit  in sito della resistenza laterale 
per i diversi siti di indagine. 
Il confronto visivo tra le due curve mostra come, laddove il banco di strati presenti 
una forte matrice argillosa, effettivamente i valori di Uc  e di τ
4 siano molto prossimi 
se non, in alcuni casi, coincidenti. 
La differenza si accentua all’aumentare della componente sabbiosa, fino a divenire 
massima nel caso di sabbie ghiaiose. 
 
Si sottolinea che, per la CPT 7, si è voluto fermare il confronto alla profondità di 21 
m da p.c. per non fare ricorso ai valori ottenuti da altre prove in sito, ma rimanere al 
confronto con i soli dati di resistenza forniti dalle prove penetrometriche statiche. 
Oltre alla profondità detta, infatti, non si hanno più letture da penetrometro, ma solo 
valori puntuali da prove SPT, Pocket Penetrometer e Torvane. 
                                                
4 Definiamo τ  come resistenza al taglio in sito per differenziarla dal valore τ  rappresentativo della 
resistenza al taglio in condizioni normal consolidate dovuta alla pressione litostatica efficace 
NCV tgϕστ ⋅′= 0  
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5.2.3 Pressione di preconsolidazione 
Per la determinazione della pressione di preconsolidazione si è fatto riferimento alle 
considerazioni espresse sui risultati da prove di tagl o diretto su campioni di 
materiale rimaneggiato. 
Confrontando i valori di resistenza al taglio rilevata in sito attraverso il rapporto: 
FR
qC=τ  
e i valori di resistenza al taglio previsti per la pressione litostatica efficace presente 
alla stessa profondità: 
)(0 NCV tg ϕστ ⋅′=  
si è proceduto all’applicazione delle formule esprese nell’approccio Righi-
Piacentini: 
 













VOCVP σσσ ′∆+′=′ 0  
 












VUCVP σσσ ′∆−′=′ 0  
- Situazione di normalconsolidamento: ττ =  
)(0 NCV tg ϕστ ⋅′=  
da cui 
0VP σσ ′=′  
 
Poiché la trattazione adottata considera in un unico approccio tutte le tipologie di 
terreni, è stato necessario procedere con attenzione nella stima della pressione di 
preconsolidazione per i materiali incoerenti a granulometria più grossa.  
Per questo motivo si sono adottate alcune ipotesi qual : 
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• l’utilizzo del valore corretto FR per la stima della resistenza al taglio 
• terreni incoerenti a profondità elevate sono stati considerati sempre in 
condizioni di sovra consolidamento o al limite di normalconsolidamento per 
la stima della pressione di preconsolidazione5  
Da queste ipotesi si è proceduto valutando, per strati di spessore di 20 cm, 
l’andamento della pressione di preconsolidazione ponendola in confronto con 
l’andamento della pressione litostatica efficace per le quattro prove penetrometriche 
a disposizione. 
                                                
5 Questa ipotesi si basa sull’analisi delle curve qualitative di carico e di scarico ottenute dalle prove di 
taglio diretto eseguite in laboratorio: tali curve risultano tra loro poco discoste e per tale motivo si è
considerata la situazione di normalconsolidamento come più vicina alla realtà rispetto alla condizione 
di sottoconsolidamento. 
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5.2.4 Grado di sovraconsolidazione OCR 
Noto il valore di pressione di preconsolidazione, è immediato il calcolo del relativo 








eseguito per strati di 20 cm. 
Questo rapporto fornisce valori puntuali di OCR sempre sotto le ipotesi poste per la 
stima della pressione di preconsolidazione e della pressione litostatica efficace. 
Facendo un confronto con i gli altri approcci visti al capitolo 2 (vedi § 2.3.2.3) si 
nota un errore inferiore al 10% e quindi considerato come trascurabile. 
Questo confronto viene eseguito per strati argillosi  ed in particolare solo per alcuni 
di questi, questa limitazione è legata all’utilizzo di un parametro definito secondo la 
trattazione di Ladd – Foot 
 
8.0
0 )03.022.0( OCRc VU ⋅±⋅′= σ  
 
che risulta difficilmente determinabile e quindi fonte di maggiore incertezza. 
Si riportano alcuni esempi dei valori ottenuti con i due metodi considerati per le 





strato FR Trattazione Righi - 
Piacentini 
Trattazione 
Skempton - Ladd 
6,20 18,00 3,25 3,30 
9,80 17,50 2,86 2,81 
14,00 17,50 0,80 0,86 





strato FR Trattazione Righi - 
Piacentini 
Trattazione 
Skempton - Ladd 
3,60 17,50 2,83 2,78 
5,60 15,00 0,99 0,90 
8,60 15,00 0,96 0,86 
9,40 17,14 1,42 1,45 
10,80 16,88 1,51 1,49 
14,40 18,00 0,65 0,69 
26,80 16,07 1,22 1,17 







strato FR Trattazione Righi - 
Piacentini 
Trattazione 
Skempton - Ladd 
14,00 17,81 3,00 3,01 
14,20 17,50 2,03 2,03 
15,00 17,50 0,76 0,81 
15,20 16,88 1,02 1,09 
24,80 17,31 1,19 1,27 
25,00 16,88 1,62 1,58 
25,20 16,76 1,75 1,68 
28,80 16,76 1,48 1,46 
29,00 16,15 0,98 0,99 
29,20 15,00 0,98 0,89 





strato FR Trattazione Righi - 
Piacentini 
Trattazione 
Skempton - Ladd 
4,60 18,00 3,94 4,01 
9,20 18,00 2,39 2,44 
9,60 16,88 1,69 1,65 
12,40 16,88 1,30 1,32 
15,20 17,50 0,75 0,80 
16,40 15,00 0,97 0,88 
26,40 17,61 2,50 2,48 
26,60 18,26 2,48 2,57 
27,40 18,13 2,54 2,61 
30,20 17,25 1,77 1,76 
30,60 16,96 2,11 2,02 
31,00 17,73 1,96 1,99 
 
Nel calcolo secondo la teoria di Skempton – Ladd si è mantenuto un valore del 
coefficiente di Ladd pari a: 
22.0. =Laddcoeff  
Il confronto mostra come l’algoritmo di calcolo utilizzato non comporti variazioni 
importanti per la stima del grado di sovraconsolidazione in materiali coesivi. 
Per i materiali incoerenti, si è considerato, sempre attraverso l’approccio di Righi – 
Piacentini, un grado di sovraconsolidazione, tenendo conto del fatto che per tali 
terreni sia più appropriato parlare di una situazione limite piuttosto che di normale 
consolidazione. 
I risultati sono proposti in forma di istogrammi in cui si sottolinea il valore 1 del 
rapporto, al di sotto del quale lo strato risulta essere sottoconsolidato. 
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Come si evince dai grafici e come era prevedibile dalla classificazione stratigrafica 
(vedi § 5.1.3) il banco, che comprende terreni a profondità 00.1600.14 ÷  m circa, 
presenta una forte condizione di sottoconsolidazione. 
Questo banco corrisponde in gran parte all’unità lito-stratigrafica B1b composta da 
argille limose e limi argillosi con presenza di lenti di sabbia variabilmente limose. 
Altra zona in condizioni limite è quella posta a profondità 00.600.5 ÷  m, 
corrispondente alla sottounità lito-stratigrafica B2. 
In questo caso la presenza di argille organiche e torbose determina una bassa 
consistenza solo in parte recuperata dalla alternanza con limi da debolmente sabbiosi 
a sabbiosi. 
 
Queste zone risulteranno particolarmente sensibili all’applicazione di un carico 
verticale, fornendo valori di cedimento relativamente elevati se paragonati agli altri 
strati interessati. 
 
5.2.5 Costanti di compressibilità 
 
Per una valutazione delle costanti di compressibilità attraverso l’algoritmo di Righi-
Piacentini, è necessario conoscere l’entità della sovrapressione, creata dalla 
realizzazione dell’edificio previsto, sul terreno e la sua diffusione in funzione della 
profondità. 
Tale diffusione è stata studiata, secondo la formula di Steinbrenner, per i 5 punti già 
definiti per la valutazione del volume significativo (vedi § 4.4.2.5) e qui in tabella 
riportati. 
 
Punti di riferimento per il calcolo delle pressioni  
  lato a  lato b    rapporto a/b  
Punto A  (vertice platea) 95,72 19,73 m 5 
Punto B  (mezzaria lato minore) 95,72 9,87 m 10 
Punto C  (punto centrale) 47,86 9,87 m 5 
Punto D  (mezzaria lato maggiore) 47,86 19,73 m 2 
Punto E (di Jelinek) 20,24 4,17 m 5 
 
Le costanti sono state stimate secondo le formule sperimentali espresse 
dall’algoritmo in esame (vedi § 3.4.2): 






C    Costante di compressibilità per il ramo di carico 







 Parametro correttivo che tiene conto dei cicli di 


























rmr CC  Costante di compressibilità per il ramo di 
ricarico 
Le costanti di compressibilità così calcolate sono state valutate per strati di 20 cm, sì 
da poter stabilire il contributo di ogni singolo strato indagato al cedimento 
complessivo della colonna di terreno. 
 
La pressione 0Vσ ′∆  è stata calcolata secondo 3 diverse condizioni considerate limite: 
- pressione di alleggerimento dovuta allo scavo per la posa della platea di 
fondazione 
- pressione dovuta alla realizzazione dell’intero edificio su suolo già 
consolidato 
- pressione dovuta al solo incremento di carico rappresentato dal peso 
dell’edificio decurtato dell’alleggerimento dovuto allo sbancamento 
 
Le prime due condizioni di carico rappresentano il caso limite di un terreno lasciato 
rigonfiare completamente ( prima condizione) e successivamente caricato in maniera 
istantanea di tutto l’edificio previsto (seconda condizione). L’ultima condizione di 
carico, invece, rappresenta il caso in cui non ci sia particolare interazione fra la fase 
di scarico e quella di carico del terreno, per cui è ammissibile tenere conto del solo 
incremento di pressione dovuto all’esecuzione dell’opera decurtata del peso del 
terreno scavato assunto come pressione di alleggerimento (considerata con segno 
negativo). 
 





I restanti parametri geotecnici sono ricavabili attraverso le formule presentate nel 
capitolo 2, mediante le misurazioni in sito effettua e con prove penetrometriche 
meccaniche. 
Nell’attuale trattazione non vengono riportate le stime di tali parametri, in quanto 
ritenuti non indispensabili per il proseguo della tesi che propone lo studio della 
reazione del terreno indagato alla realizzazione dell’op ra prevista in termini di 
cedimenti. 
Infatti, l’algoritmo preso in considerazione (Righi – Piacentini) consente di valutare, 
in maniera relativamente agile, l’entità dei cedimenti causati dalle pressioni, nelle 
condizioni limite segnalate nel precedente paragrafo, senza ricorrere alla definizione 
diretta del modulo edometrico, né di altri parametri quali la densità relativa, l’angolo 
di attrito interno, il modulo di taglio, etc. 
Questo risulta essere un ulteriore vantaggio del metodo proposto rispetto ad altri 
approcci per la valutazione dei cedimenti: la possibilità, cioè, di prescindere da altri 
parametri geotecnici e quindi di poter riportare tutta la valutazione dei cedimenti 
dovuti alla applicazione di un carico sul terreno, ai valori di resistenza alla punta e di 
rapporto di frizione ottenuti dalle prove CPT6. 
La possibilità di ricorrere in maniera diretta a queste misurazioni effettuate in sito, 
consente una valutazione dei cedimenti che non risete del progressivo aumento di 
approssimazione legato all’utilizzo concatenato di formule empiriche, inoltre 
consente di aggirare l’incertezza legata all’utilizzo di valori ritenuti caratteristici di 
intere unità lito-stratigrafiche, desunti da prove di laboratorio, attraverso una analisi 
puntuale che permette una stima di valori caratteris ici per il singolo strato di 
spessore 20 cm. 
Si vuole sottolineare che l’approccio in esame non ha l’intenzione di escludere 
l’utilizzo di prove in laboratorio, ma piuttosto quello di creare uno strumento di 
indagine da affiancare a queste al fine di sviluppare un metodo di valutazione e di 
controllo dei parametri geotecnici, ottenendo così valori sempre più prossimi alle 
reali condizioni del terreno. 
                                                
6 Come si evince dalle formule per la stima delle costanti di compressibilità, è necessaria anche la 
conoscenza della pressione litostatica efficace e dlla iffusione delle pressioni verticali in funzione 
della profondità. 




6 PLATEA DI FONDAZIONE 
6.1 Introduzione 
Si considera come struttura di fondazione per l’edificio indagato, una platea 
realizzata in cemento armato. 
La forma geometrica della platea non è regolare, pertanto si preferisce fare 
riferimento ad una area equivalente rettangolare. 
Tale area semplificata ha le seguenti dimensioni: 
0.100=L  m 
0.22=B  m 
 
La platea è realizzata alla base dello scavo alla profondità di 4.00 m dal piano di 
campagna ed ha uno spessore complessivo (anche questo semplificato) di 
00.1=s  m 
Le dimensioni della platea sono tali da eccedere rispetto alla proiezione dei piani 
dell’edificio per un area di circa 400 mq: su tale r a verrà poi ricoperta riportato 
parte del terreno sbancato. 
Il peso complessivo della struttura di fondazione risulterà, dunque, essere: 
5500)221001(5.2 =⋅⋅⋅=PLATEAP  t 
dove si è considerato 
5.2.. =ACγ t/mc  peso cemento armato 
Area 
equivalente 




La platea così realizzata deve distribuire sul terreno la pressione esercitata dagli 11 
piani sovrastanti oltre che dal peso proprio della platea stessa.  
L’analisi che segue si pone l’obbiettivo di valutare ttraverso diversi approcci i 
cedimenti che la platea di fondazione subirà, in seguito alla realizzazione dei piani 




In particolare, per il tipo di edificio considerato, si può mantenere come valida la 
prescrizione per le strutture intelaiate: 
105max ÷=S  cm 
 
La valutazione dei cedimenti in relazione all’utilizzo di una platea come struttura di 
fondazione, viene eseguita facendo ricorso a 3 particolari approcci, al fine di ottenere 
una stima il più vicino possibile alla realtà: 
 calcolo analitico con riferimento a strati di spessore pari a 1 m 
 utilizzo di un programma di calcolo (CEDIM) 
 utilizzo dell’algoritmo Righi-Piacentini 
I primi due metodi si possono accumunare fra loro, in quanto entrambi sono 
sviluppati nell’ipotesi di struttura elastica ed inoltre considerano esclusivamente i 
cedimenti subiti dalle unità stratigrafiche con elevata presenza di materiali coesivi ( 
unità B1a, B1b, B1c, B2, D1), mentre per le unità composte in maggioranza da 
materiali incoerenti ( unità C) si esegue una valutazione successiva attraverso la 
stima della sovrappressione indotta sullo strato sabbioso e i moduli di deformazione. 
                                                
1 La macrounità stratigrafica A non viene considerata, in quanto rientra nel banco di terreno 
interessato dallo scavo, inoltre si sottolinea che la macrounità D verrà considerata solo per casi in cu  
il volume significativo indagato superi la profondità di 21.80 m dal piano di campagna. 




Il cedimento finale, dunque si ottiene come la somma fra i valori di cedimento negli 
strati coesivi e quelli stimati negli strati incoerenti. 
Nell’applicazione di tali approcci non si tiene cont  delle fasi di scavo e di 
costruzione come distinte nel tempo, ma si valuta l’effetto del solo incremento di 
carico dovuto all’applicazione istantanea della pressione dovuta alla realizzazione 
dell’intero edificio, decurtata della pressione di alleggerimento causata dallo scavo di 
fondazione. In questo modo non si considera, quindi, l’interazione fra la fase di 
rigonfiamento subita dal terreno e i successivi cedm nti legati alle diverse fasi di 
costruzione. 
La differenza principale fra i due metodi è la suddivisione della colonna di terreno in 
esame in strati: mentre il primo metodo prevede l’applicazione diretta della formula 
inversa del calcolo dei cedimenti, l’utilizzo del programma CEDIM prevede 
l’inserimento (come dati di input) di spessori differenti in funzione della possibilità 
di considerare le caratteristiche del terreno costanti all’interno di ciascuno strato. 
 
Il terzo metodo, invece, si basa sull’ipotesi di struttura a rigidezza infinita e consente 
una trattazione unificata di tutta la colonna di terreno indagata secondo il volume 
significativo. Secondo tale algoritmo, infatti, conoscendo la diffusione delle pressioni 
verticali lungo la profondità della colonna e avendo definito le costanti di 
compressibilità è possibile calcolare con adeguata precisione il cedimento di ogni 
singolo strato di 20 cm di spessore e quindi, sommando tutti i contributi, ottenere 
l’abbassamento complessivo che la platea di fondazione subirà. 
 
Il confronto fra i metodi di calcolo applicati, consentirà una valutazione piuttosto 
precisa della risposta del terreno alla realizzazione dell’edificio previsto e, di 
conseguenza, permetterà di valutare se il ricorso ad un  fondazione superficiale quale 
la platea sia idonea per la stabilità dell’intero edificio o se sia necessario ricorrere ad 
altre soluzioni quali fondazioni profonde (mediante pali trivellati) e realizzazione 
pali di ghiaia come riduttori dei cedimenti. 




6.2 Calcolo dei cedimenti per struttura a rigidezza  nulla 
6.2.1 Calcolo dei cedimenti per strati coesivi 
I cedimenti nei terreni argillosi possono essere suddivisi in due componenti: 
 
- una componente dovuta a cedimenti immediati (iS )
- una componente dovuta a cedimenti di consolidazione ( CS ) 
 
Il cedimento complessivo, dunque, si otterrà dalla somma dei due contributi: 
 
CiT SSS +=  
6.2.1.1 Calcolo cedimenti immediati 
I cedimenti immediati sono ricavabili attraverso la teoria dell’elasticità tenendo conto 










q   carico uniforme considerato ( 31.12=q  t/mq) 
UE   modulo di elasticità non drenato medio
2 
10 µµ ⋅=WI  coefficiente di influenza in funzione della forma, della rigidezza della 
fondazione, dello spessore dello strato deformabile considerato e dalla 
profondità del piano di posa 
10;µµ  coefficienti ottenuti attraverso i diagrammi proposti da Janbu, 
Bjerrum et al. in funzione dei rapporti BH , BD , BL  
 
Il risultato finale è calcolato tenendo conto dei valori medi riportati in tabella, 
considerati caratteristici per tutto lo strato interessato dalla macrounità B: 
 
 
Cedimento immediato Si 
L 100.00 m 
dimensione platea di fondazione 
B 22.00 m 
profondità piano di posa della platea D 4.00 m 
altezza strato deformabile interessato H 14.60 m 
carico distribuito considerato q 12.31 t/mq 
modulo di elasticità  non drenato medio UE  4570 t/mq 
                                                
2 Il modulo di deformazione non drenato è calcolato come media dei valori risultanti attraverso la 
correlazione empirica espressa al paragrafo 2.3.2.7 




0µ  0.95 - 
coefficienti di influenza 
1µ  0.40 - 




6.2.1.2 Calcolo cedimenti di consolidazione 
 
Si suddivide lo strato di terreno deformabile considerato in strati di spessore pari a 1 
m, valutando nella mezzaria di ciascuno di questi il valore della pressione litostatica 
efficace e l’incremento della pressione verticale dovuto al carico applicato.  
In questo caso si considera come carico applicato il valore del solo incremento di 
pressione dovuto al peso dell’intero edificio decurtato del peso del terreno sbancato. 
 
51.5=′∆ Vσ  t/mq 
 
La diffusione del carico è calcolata attraverso i metodi di Newmark e di Steinbrenner 
fornendo così una stima più accurata del valore medio in corrispondenza della 
mezzaria dei diversi strati. 
 
Si sviluppa lo studio per il terreno sottostante a 3 punti particolari: 
 
Punto A spigolo esterno della platea 
Punto B punto medio del lato inferiore 
Punto C punto centrale della platea 
 
 
Essendo sotto l’ipotesi di struttura elastica ed essendo elevata l’estensione dell’area 
di carico, la deformata presenterà un cedimento elevato in corrispondenza del centro 
della platea mentre sarà molto limitato in corrispondenza dello spigolo e dei lati della 
platea.  
Sempre come conseguenza delle ipotesi di non rigidezza della platea e di area di 
carico estesa, la pressione verticale applicata ai diversi punti presenta forti variazioni 
essendo massima nel punto centrale e minima nello spig lo esterno. 
Mantenendo fisso il valore del 15% della pressione litostatica efficace, come limite 
oltre al quale l’incremento di pressione verticale risulta trascurabile, si nota come al 
di sotto dei punti considerati vari in maniera sensibile l’altezza dello strato 
deformabile da considerare. 
 















 z (m) - Vσ ′∆  (t/mq) 
A 5.0 B1a 1.47 
B 11.20 B1a, B2, B1b 2.93 
C 17.80 B1a, B2, B1b 5.81 
 
Considerando i valori di modulo edometrico desunti attraverso la trattazione proposta 
da Mitchell-Gardner3, è possibile determinare il cedimento in corrispondenza della 












dove i indica lo strato i-esimo. 
 
Si riportano i valori calcolati per i punti considerati in funzione dei valori di 
pressione e di modulo edometrico medio stimati per i diversi strati. 
 
 









0Vσ ′  
(t/mq) 
Vσ ′∆  
(t/mq) 






B1a 5.0 0.5 9.35 1.47 10.82 716.74 0.00205 
Cedimento complessivo (cm) 0.20 
 
 









0Vσ ′  
(t/mq) 
Vσ ′∆  
(t/mq) 






5.0 0.5 9.35 2.933 12.283 716.74 0.004092 
5.1 1.1 10.14 2.932 13.072 716.74 0.004090 
B1a 
5.8 1.8 11.31 2.930 14.240 716.74 0.002453 
6.2 2.0 12.09 2.926 15.016 434.17 0.002696 
7.2 2.7 14.04 2.916 16.956 434.17 0.006716 
8.2 3.7 15.99 2.892 18.882 434.17 0.006660 
B2 
9.2 4.7 17.94 2.854 20.794 434.17 0.006573 
10.2 5.7 19.89 2.803 22.693 694.13 0.004038 B1b 
11.2 6.7 21.84 2.741 24.581 694.13 0.003948 
Cedimento complessivo (cm) 3.80 
 
                                                
3 Si considera il range di valori offerti dal diagramma di Mitchell-Gardner, per una stima conservativa 
si è tenuto conto dei valori minimi di modulo edometrico  considerando quindi le condizioni peggiori. 














0Vσ ′  
(t/mq) 
Vσ ′∆  
(t/mq) 






5.0 0.50 9.35 5.49 14.84 716.74 0.008185 
5.1 1.10 9.54 5.47 15.01 716.74 0.000818 B1a 
5.8 1.50 10.11 5.41 15.52 716.74 0.004894 
6.2 2.00 10.49 5.35 15.84 434.17 0.005372 
7.2 2.70 11.44 5.16 16.60 434.17 0.013359 
8.2 3.70 12.39 4.94 17.33 434.17 0.013209 
B2 
9.2 4.70 13.34 4.71 18.05 434.17 0.013003 
10.2 5.70 14.29 4.49 18.78 694.13 0.007973 
11.2 6.70 15.24 4.29 19.53 694.13 0.007788 
12.2 7.37 16.19 4.10 20.29 694.13 0.007584 
13.2 8.70 17.14 3.92 21.06 694.13 0.007367 
13.7 9.45 17.52 3.86 21.38 694.13 0.003600 
14.2 9.95 18.09 3.76 21.85 694.13 0.007660 
14.8 10.50 18.66 3.67 22.33 694.13 0.009032 
15.2 11.00 19.04 3.60 22.64 694.13 0.002741 
16.2 11.70 19.99 3.46 23.45 694.13 0.006698 
17.2 12.70 20.94 3.32 24.26 694.13 0.006481 
B1b 
17.8 13.50 21.51 3.24 24.75 694.13 0.003787 
Cedimento complessivo (cm) 13.14 
 
Come previsto, il cedimento risulta essere massimo in c rrispondenza della verticale 
sotto al centro dell’area di carico e minimo per lo spigolo esterno. 
Si riporta in figura un possibile andamento della deformata ottenuta collegando i 
valori dei cedimenti per i punti indagati. Per una visione più immediata l’immagine è 
resa in scala dimetrica avendo scelto come unità di misura: 
metri  per asse delle ascisse 
centimetri per asse delle ordinate 
 
 





In conclusione si individua un cedimento differenziale pari a 
94.12=∆S cm per l’asse passante dal centro dell’area allo spigolo esterno 
34.9=∆S  cm  per l’asse passante dal centro dell’area a metà del lato corto 
60.3=∆S  cm  per l’asse passante dallo spigolo esterno a metà del lato corto 
 
Per una maggiore precisione si procede a calcolare g i stessi cedimenti, sempre 
nell’ipotesi di struttura a rigidezza nulla, mediante un programma di calcolo: il 
confronto fra i risultati ottenuti fornirà il valore di riferimento per i cedimenti 
previsti. 




6.2.1.3 Utilizzo programma di calcolo CEDIM per cedimenti di consolidazione 
Un ulteriore metodo per il calcolo del cedimento edmetrico tramite l’utilizzo del 
modulo di deformazione edometrico è l’utilizzo del programma di calcolo CEDIM 
versione 2.0.026, che lavora in ambiente MS-DOS.  
Come nei metodi analitici precedentemente descritti è necessario procedere seguendo 
i principali steps:  
individuare il carico netto che agisce sul piano di posa della fondazione  
individuare la profondità alla quale spingersi per il calcolo dei cedimenti  
suddividere il pacchetto di terreno coesivo deformabile individuato nelle diverse 
Unità con le loro caratteristiche e a loro volta queste vanno suddivise in strati più 
piccoli,di circa 1 metro di spessore (con altezze div rse quando è necessario 
raccordare due diverse Unità).  
 
Sulla base di questo procedimento nel seguito si descrivono i parametri adottati ed il 
metodo di funzionamento del programma.  
Nella seguente tabella si riportano i valori inseriti per ogni strato: 
 
Parametri di identificazione degli strati del modello di calcolo 
Strato Spessore 
(m) 
idE ,  
(kPa) 








1 1.0 7200 7200 19.3 19.3 1 
2 1.6 7200 7200 19.3 9.3 2 
3 3.4 4300 4300 17.2 7.2 4 
4 4.5 6900 6900 19.4 9.4 5 
5 1.1 6900 6900 19.4 9.4 2 
6 9.0 6900 6900 19.4 9.4 9 
 
Il file di output fornito dal programma individua nell’ammasso di terreni coesivi 
deformabili considerati un cedimento pari a 
 
20.0, =ACS cm per la verticale sotto allo spigolo esterno (punto A) 
46.4, =BCS   per la verticale sotto la metà del lato corto (punto B) 
54.15, =CCS   per la verticale sotto il centro dell’area di cari o (punto C) 




Si riporta in figura un possibile andamento della deformata ottenuta collegando i 
valori dei cedimenti per i punti indagati. Per una visione più immediata l’immagine è 
resa in scala dimetrica avendo scelto come unità di misura: 
metri  per asse delle ascisse 
centimetri per asse delle ordinate 
 
 
Dai valori così calcolati si ottengono i seguenti cedimenti differenziali: 
 
34.15=∆S cm per l’asse passante dal centro dell’area allo spigolo esterno 
08.11=∆S  cm per l’asse passante dal centro dell’area a metàdel lato corto 
26.4=∆S  cm  per l’asse passante dallo spigolo esterno a metà del lato corto 
 
6.2.1.4 Correzione di Skempton-Bjerrum per il valore di cedimento in terreni 
coesivi 
La correzione proposta da Skempton – Bjerrum (1957) tiene conto del fatto che il 
cedimento da consolidazione, dipende dalla riduzione di volume causata dalla 
dissipazione della sovrapressione interstiziale. Tale dissipazione avviene in maniera 
differente in funzione del tipo di argilla e della distribuzione delle pressioni verticali 
(e quindi anche dalla dimensione e dalla geometria dell’area di carico). 
La correzione, dunque, propone di assumere la pressione interstiziale, con terreno 
saturo, secondo la formula 
)( 313 σσσ ∆−∆⋅+∆=∆ Au  
con 




A  parametro riguardante la pressione nei pori, definito  funzione della 
geometria dell’area di carico (per terreni coesivi normal consolidati 
15.0 ÷=A ) 
Dalle considerazioni esposte sulla dipendenza del cedimento di consolidazione dal 
tipo di argilla e dalla geometria del problema i due autori hanno sviluppato la 
seguente formula correttiva per la definizione del valore del cedimento: 
edC SS ⋅= µ  
con 
edS  cedimento calcolato mediante la teoria della consolidazione 
monodimensionale 
µ  coefficiente correttivo in funzione dello spessore dello strato deformabile e 
dal parametro di Skempton (A ) 
CS  valore corretto di cedimento dovuto alla consolidaz one 
 
Il coefficiente correttivo assume valori compresi tra: 
0.18.0 ÷=µ  
Si considera per l’applicazione della correzione ai dat  ottenuti dagli approcci 
precedenti, un valore medio cautelativo pari a: 
9.0=µ . 
 
Applicando la correzione al valore di cedimento massimo (per un approccio a favore 
di sicurezza) si ottiene la stima finale di cedimento per effetto della consolidazione: 
986.1354.159.0 =⋅=CS  cm 
 
6.2.1.5 Valutazione complessiva del cedimento negli strati coesivi 
 
Considerando il valore corretto relativo al cedimento dovuto alla consolidazione e il 
valore di cedimento immediato in condizioni non drenat , si ottiene il valore finale di 
abbassamento complessivo degli strati coesivi (considerati fino alla profondità di 
18.60 m) in corrispondenza del centro dell’area di car co secondo la formula: 
 
236.16986.1325.2 =+=+= CiT SSS  cm




6.2.2 Calcolo dei cedimenti per strati sabbiosi 
Si considerano i cedimenti che si sviluppano negli strati con componente a 
prevalenza grossolana (racchiusi nella macrounità lito-stratigrafica C). 
Si pone l’ipotesi che, data la sufficiente rigidezza del banco di terreno considerato 
( 80.2160.18 ÷=Cz m da p.c.) e i conseguenti cedimenti notevolmente inferiori 
rispetto a quelli misurati negli strati coesivi, tale strato crei un sottofondo 
sufficientemente rigido da poter trascurare nell’analisi il comportamento del terreno 
sottostante (unità lito-stratigrafica D). 
Sebbene si consideri l’intera unità C come omogenea, la presenza al suo interno di 
una componente coesiva non trascurabile, impedisce l’applicazione dei metodi di 
Burland-Burbidge, di Schmertmann e di Mayne (vedi § 3.3.1; 3.3.2; 3.3.3) per il 
calcolo dei cedimenti in terreni incoerenti. 
Per tale motivo si fa ricorso ad un procedimento semplificato, per una stima di tali 
cedimenti e per la definizione dell’ordine di grandezza. 
La pressione verticale, da considerare in corrispondenza del piano medio del 
pacchetto di terreno incoerente, viene valutata mediante le due seguenti ipotesi: 
- diffusione dei carichi nel terreno secondo direttrici inclinate di 30° rispetto alla 
verticale. 
- pressione costante all’interno della unità C 
 
 
Dalle ipotesi si risale al valore della pressione es rcitata sul piano medio dello strato 
di terreno incoerente secondo la formula: 












587.2=Cq  t/mq 
Nota la pressione esercitata sul piano medio è possibile timare i cedimenti del 
pacchetto di terreno con componente grossolana attraverso la conoscenza del modulo 
di deformazione confinato. 
Tale modulo è ricavabile attraverso correlazioni empiriche basate su prove 
penetrometriche dinamiche attraverso gli approcci formulati da Mitchell – Gardner 
(1975), D’Appollonia (1970) e Mezembach – Malcev. 
Quest’ultima correlazione, in particolare risulta più accurata, in quanto consente la 
valutazione del modulo cercato in funzione del litotip  dominante nello strato 
indagato secondo la formula 
3846.10 +⋅= SPTNM  (espresso in kg/cmq) 
Dalla correlazione fra la resistenza alla punta cartte istica per l’unità C4 (vedi § 
5.1.3) e il numero di colpi per la prova dinamica espr ssa secondo Meyerhoff (vedi § 
1.4.1) si ottiene: 
4.45638
5
46.10 , =+⋅= mC
q
M  kg/cmq 
Considerando l’altezza complessiva ( 20.30 =H m) della unità C si applica la 






HS CG  cm 
Il risultato sopra ottenuto è da considerare come valore minimo, per le ipotesi poste 
all’inizio della trattazione. 
Si calcola ora il valore massimo di cedimento, considerando la pressione esercitata 
sul piano intermedio del pacchetto di strati indagati, attraverso la diffusione delle 
pressioni secondo Steinbrenner e secondo Newmark. 
Si rimuove, quindi, l’ipotesi di diffusione secondo irettrici inclinate di 30° rispetto 
alla verticale, ottenendo una pressione verticale maggiore. Si mantiene però ferma 
l’ipotesi che tale pressione sia esercitata uniformemente su tutto il piano di carico. 
                                                
4 Nella descrizione delle caratteristiche geotecniche dell’unità C si era segnato un valore medio di 
resistenza alla punta superiore a 1000 t/mq. Nel caso specifico si è scelto un valore di riferimento pari 
a 2000, ≅mCq  t/mq, valore comunque accettabile se confrontato con le resistenze misurate nello 
strato considerato. 




Pressione secondo Steinbrenner: 94.2=Cq t/mq 
Pressione secondo Newmark: 08.4=Cq  t/mq 
Volendo calcolare il cedimento massimo si fa riferimento al valore di pressione 






HS CG  cm 
Sebbene ci sia una differenza non trascurabile tra il valore minimo e massimo del 
cedimento subito dalla unità C ( min,max, 58.1 GG SS ⋅= ), l’ordine di grandezza non 
varia. 
Da questa trattazione appare come l’entità del cedim nto in seguito all’applicazione 
del carico sul terreno sia legata all’abbassamento subito dagli strati coesivi, piuttosto 
che al cedimento legato agli strati a componente incoerente. 
6.2.3 Stima complessiva dei cedimenti 
In conclusione si riporta il cedimento complessivo massimo, valutato per la colonna 
di terreno indagata sottostante la platea di fondazione, per valutarne l’ammissibilità 
rispetto ai valori limiti proposti da Sowers. 
 
52.16286.0236.16)( max,max, =+=++= GCiTOT SSSS  cm 
ammTOT SS >⇒  
essendo  
105÷=ammS  cm 
 
Oltre alla inammissibilità dei cedimenti totali, si rileva come anche i cedimenti 
differenziali risultino essere particolarmente elevati e quindi non accettabili. 




6.3 Cedimenti per struttura a rigidezza infinita 
In questa parte si intende sviluppare lo studio dei ced menti subiti dal terreno in 
relazione alla realizzazione dell’edificio previsto nell’area di indagine. 
Il calcolo viene eseguito secondo l’algoritmo, già presentato (vedi §3.4), formulato 
dal professore Righi e dall’ingegnere Piacentini. 
Tale valutazione procede partendo dalla conoscenza delle costanti di compressibilità, 
valutate in funzione delle misurazioni effettuate mdiante prove CPT e della 
diffusione della pressione litostatica efficace e delle pressioni verticali in relazione 
alla profondità, e dalla storia tensionale dello strato del terreno considerato valutata 
attraverso la pressione di preconsolidazione. 
L’analisi dell’incremento di pressione verticale, dovuto alla pressione litostatica 
efficace già agente, sommata alla sovrapressione esercitata dal carico applicato, 
confrontata con l’andamento della pressione di preconsolidazione, consente di 
valutare per ogni singolo strato dello spessore di 20 cm, se la consolidazione avvenga 
lungo il tratto di carico o di ricarico della curva edometrica. 
A differenza dei procedimenti visti nei paragrafi precedenti, l’analisi qui proposta 
considera: 
- struttura di fondazione a rigidezza infinita 
- effetto di rigonfiamento dovuto all’alleggerimento per lo scavo di fondazione 
- effetto di compressione dovuto alle singole fasi di costruzione 
- contributo allo schiacciamento complessivo di ogni si golo strato dello 
spessore di 20 cm 
- valori di cedimento in relazione ai diversi siti di indagine 
- andamento dei cedimenti in funzione del tempo 
- valutazione indicativa del cedimento secondario 
 
Analizzando i 4 siti di indagine in cui sono state effettuate prove penetrometriche 
statiche, è stato possibile ottenere una approssimazione maggiore in relazione alla 
stratigrafia presente al di sotto della platea di fondazione. 
Per tale motivo si procede valutando in parallelo i cedimenti attraverso i dati forniti 
dalle 4 prove, rimandando ad un secondo momento la stima di un valore medio 
considerato come caratteristico dell’intero sito indagato. 
 




Si sono considerati due approcci per il calcolo dei cedimenti: 
- cedimenti per applicazione istantanea dei carichi 
- cedimenti in funzione del tempo e delle fasi di costruzione 
Nel primo caso si valutano separatamente i cedimenti dovuti all’applicazione dei 
diversi carichi considerati mantenendo l’analisi avulsa dalla componente temporale. 
Nel secondo approccio si è suddivisa la realizzazione dell’opera in fasi di costruzione 
che si susseguono nel tempo, al fine di valutare l’eventuale interazione fra le diverse 
fasi e quindi il tempo necessario perché si esaurisca il cedimento primario oltre la 
fine dei lavori. 
Una volta determinato il cedimento primario e il tempo necessario perché questo si 
esaurisca, viene stimato il cedimento secondario previsto per un tempo di vita utile 
dell’edificio pari a 50 anni. 
 
Il confronto con i risultati ottenuti precedentemente, tuttavia, verrà fatto 
considerando il solo cedimento primario. 
 
6.3.1 Cedimenti per applicazione istantanea dei carichi 
A differenza dei metodi visti in precedenza, si vuole studiare il cedimento del terreno 
tenendo conto di due condizioni di carico: 
I. si considera l’abbassamento causato dal solo incremento di carico dovuto al 
peso complessivo dell’edificio da realizzare decurtato del peso del terreno 
sbancato per lo scavo di fondazione 
II.  si considerano in maniera separata l’effetto di rigonfiamento dovuto 
all’alleggerimento causato dallo scavo di fondazione ed il successivo 
abbassamento dovuto all’applicazione istantanea dell’int ro edificio 
 
In entrambi i casi si valuta il movimento che subirà l’edificio, inteso come opera 
unica realizzata istantaneamente. 
Nella realtà la divisione in fasi di costruzione mostreranno come il movimento 
maggiore sarà subito dalla sola struttura di fondazione, mentre l’ultimo piano quasi 
non risentirà del cedimento del terreno sottostante. 
 
6.3.1.1 Cedimenti per solo incremento di carico 




L’incremento di carico è valutato come differenza fra il peso dell’intero edificio 
(comprensivo del peso della platea stessa e del terr no iportato sull’area eccedente 
la proiezione dei piani) e il peso del terreno sbancato per lo scavo di fondazione. 
Per la realizzazione dell’opera è previsto uno scavo con dimensioni pari a quelle 
della platea di fondazione fino ad una profondità d 00.4=SH  m (da p.c.) 
finalizzato a contenere, oltre alla struttura di fondazione, un piano interrato. 
 
La proiezione del piano non coincide con l’area della platea di fondazione come 
evidenziato in figura, di conseguenza una parte della platea risulterà ricoperta da 
terreno. 
 
Si riassumono nella tabella seguente i carichi permanenti al fine di determinare 
l’incremento di pressione da considerare nel calcolo dei cedimenti: 
 
Distribuzione carichi sotto platea di fondazione 
Area platea (valore semplificato) 2200 mq 
Area piani (valore semplificato) 1800 mq 
n° piani 11,00   
      
Peso proprio platea 2,50 t/mq 
Peso per unità di superficie dei piani 1.00 t/mq 
Peso complessivo piani 19800 t 
Carico agente sulla platea per struttura sovrastante 9.00 t/mq 
Peso per unità di volume del terreno di riporto 1,80 t/mc 
Peso terreno di riporto su platea 1,76 t/mq 
Carico complessivo agente sul terreno  t/mq 
Peso per unità di volume del terreno sbancato 1.80 t/mc 
Pressione di alleggerimento dovuta allo scavo -7.20 t/mq 
Sovraccarico per edificio 
(decurtato del terreno sbancato) 5,56 t/mq  
 
Area  piano 
Area platea 




Noto il carico da considerare, si valuta la diffusione di tale pressione, lungo la 
verticale sottostante punti prestabiliti, mediante la teoria di Steinbrenner: 
 
Punti di riferimento per il calcolo delle pressioni  
  lato a lato b  rapporto a/b  
Punto A 100.00 22.00 m 5 
Punto B 100.00 11.00 m 10 
Punto C 50.00 11.00 m 5 
Punto D 50.00 22.00 m 2 
Punto E  (di Jelinek) 77.50 4.95 m 5 
 
 
Si riporta in un unico diagramma la diffusione delle pressioni in funzione della 
profondità per i punti considerati e l’andamento del 15% della pressione litostatica 
efficace al fine di determinare il volume significativo oltre al quale l’incremento di 
pressione verticale risulta trascurabile. 
Il diagramma non parte dal piano di campagna in quanto il caso in esame prevede lo 
studio del solo incremento di carico e quindi le condizioni presenti a scavo avvenuto. 
 

















































Prendendo come riferimento il punto di Jelinek (punto E) si può considerare l’effetto 
dell’incremento di carico come non trascurabile fino ad una profondità di circa 
00.23=fH m da p.c. 
Sommando ora le pressioni verticali causate dall’incremento di carico alla pressione 
litostatica efficace, è possibile, mediante confronto con l’andamento della pressione 
di preconsolidazione in funzione della profondità, valutare per ogni strato le costanti 
di compressibilità secondo le formule già viste precedentemente (vedi § 3.4.2) e il 
contributo al cedimento complessivo. 
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sigma p s'v0 Dsv




Considerando le curve edometriche si osservano 3 possibili casi: 
- PVVV σσσσ ′<′∆+′<′ 00  
Strato fortemente sovra consolidato 
 
La deformazione avviene lungo il solo ramo di ricari o. 














- VVPV σσσσ ′∆+′<′<′ 00  
Strato da normalconsolidato a debolmente sovra consolidato 
 
La deformazione avviene lungo il ramo di ricarico ed in parte lungo il ramo di carico. 




























- VVVP σσσσ ′∆+′<′<′ 00  
Strato sottoconsolidato 
 
La deformazione avviene totalmente lungo il ramo di car co. 














Studiando i diagrammi sopra riportati, si nota come l’applicazione del solo 
incremento di carico dovuto al peso dell’edificio decurtato del terreno sbancato, non 
comporti grandi escursioni lungo le curve di carico, ma piuttosto mantenga la 
maggior parte degli strati interessati nell’ambito della curva di ricarico. 
Avendo ricavato i valori di costanti di compressibilità attraverso le correlazioni 
elaborate nell’algoritmo (vedi § 3.4.2) è stato possibile eseguire una valutazione del 
contributo di ogni singolo strato di terreno indagato (spessore di 20 cm) al cedimento 
complessivo. 




Cedimenti relativi a CPT-6































Cedimenti relativi a prova CPT-7













































Cedimenti relativi a prova CPT-8












































Cedimenti relativi a prova CPT-9













































Sommando tutti i contributi forniti dai singoli stra i si ottiene una valutazione 














CPT-6 21.005 23.00 5.07 
CPT-7 19.006 23.00 6.25 
CPT-8 33.00 23.00 4.96 
CPT-9 34.00 23.00 4.72 
 
La trattazione riportata, quindi, fornisce un valore medio ponderato del cedimento di 
circa 
00.5≅mS  cm 
Questo è il cedimento che la struttura, ipotizzata come infinitamente rigida assume 
lungo la verticale al di sotto di un punto interno all’area di carico (il calcolo, infatti, 
si è basato sulla distribuzione delle pressioni al di sotto del punto definito dal 
Jelinek) nel caso in cui si consideri istantanea la realizzazione dello scavo e la 
costruzione complessiva dell’opera. 
                                                
5 La prova non procede fino al valore di profondità i riferimento per la presenza di un banco di 
materiale roccioso sufficientemente rigido da non csentire ulteriori abbassamenti 
6 La profondità indagata giunge fino a 33.00 m da p.c. grazie al ricorso ad altri dati da prove in sito 
differenti dalle CPT quali prove SPT, PP, Torvane. Questi ultimi dati sono forniti in maniera non 
continua e solo per alcuni strati: laddove ci sia mancanza di dati il diagramma è stato lasciato vuoto. 




6.3.1.2 Cedimenti per effetto dell’alleggerimento e successiva applicazione del 
carico 
In questo caso si considerano due fasi distinte: 
- una prima fase di scavo e di conseguente alleggerimento del terreno 
- una successiva fase in cui viene applicato il carico complessivo dell’edificio 
Entrambe le situazioni in esame considerano il terreno come soggetto a due pressioni 
applicate istantaneamente: una prima pressione di alleggerimento (espressa con 
segno negativo) ed una seconda di compressione. 
Attraverso questa trattazione è quindi possibile considerare due movimenti a cui il 
terreno sarà soggetto: un rigonfiamento come conseguenza dello scavo effettuato ed 
un successivo abbassamento legato alla realizzazione dell’opera. 
 
I) Fase di scavo 
 
Si assume che lo scavo per la posa della platea di fon azione avvenga in maniera 
istantanea, e, quindi, che il terreno si trovi ad essere soggetto ad una pressione di 
alleggerimento, espressa come una pressione con segno n ativo, uniformemente 
distribuita e pari al peso del terreno sbancato. 
 
Distribuzione carichi sotto platea di fondazione 
Area interessata allo scavo (valore semplificato) 2200 mq 
Profondità dello scavo 4.00 m 
Volume complessivo area di scavo 8800 mc 
Peso per unità di volume del terreno sbancato 1.80 t/mc 
Peso complessivo volume di terreno rimosso 15840 t 
Pressione di alleggerimento 
agente su area della platea -7.20 t/mq  
 
Come nel caso precedente si procede determinando, al i sotto dei punti di 
riferimento fissati, la diffusione della pressione di alleggerimento seguendo la teoria 
di Steinbrenner. 




In tutta la trattazione seguente la pressione di alleggerimento sarà trattata come una 
pressione normale, salvo considerare i cedimenti risultanti con segno negativo in 
quanto rappresentano il rigonfiamento subito dal terreno. 
 
Punti di riferimento per il calcolo delle pressioni  
  lato a lato b  rapporto a/b  
Punto A 100.00 22.00 m 5 
Punto B 100.00 11.00 m 10 
Punto C 50.00 11.00 m 5 
Punto D 50.00 22.00 m 2 
Punto E  (di Jelinek) 77.50 4.95 m 5 
 
 
Si riporta il diagramma della diffusione della pressione di alleggerimento in funzione 
della profondità per i punti in esame. 
Il confronto con l’andamento del 15% della pressione litostatica efficace, fornisce la 
profondità al di sotto della quale l’effetto dello scavo risulta essere trascurabile. 

















































Come si evince dal diagramma, sempre tenendo conto della curva corrispondente al 
punto definito dal Jelinek, è possibile ritenere l’effetto dello scavo trascurabile per 
una profondità superiore a 26.00 m da p.c. 
Noto l’andamento delle pressioni si procede a confrontarlo strato per strato, con i 
valori stimati di pressione di preconsolidazione.  





































sigma p s'v0 s'v0-Dsv
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Considerando la curva edometrica, appare chiaro che, trattando una pressione di 
alleggerimento, l’analisi riguarderà il ramo di scari o. 
Per poter applicare un algoritmo di calcolo dei cedimenti al caso specifico di un 
alleggerimento, è stato necessario porre alcune ipot si per poter proseguire nella 
valutazione dei rigonfiamenti: 
- si considera il ramo di scarico pressoché uguale al ramo di ricarico 
- si considera come pressione minima la somma fra la pressione litostatica 
efficace e la pressione verticale di alleggerimento (con segno negativo) 
- laddove il terreno risulti essere sottoconsolidato, si alterano leggermente i 
valori di resistenza alla punta e rapporto di frizione al fine di riportare la curva 
della pressione di preconsolidazione a destra dellacurva delle pressione 
litostatica efficace. 
La prima ipotesi permette di utilizzare il valore dlla costante di compressione per il 
ramo di ricarico ( rC ) anche per lo studio dei rigonfiamenti. 
Questa semplificazione comporta un errore ritenuto trascurabile: infatti, facendo 
ricorso alle curve edometriche ricavate da prove di laboratorio, si è rilevato come la 
differenza fra i cedimenti calcolati lungo il ramo di ricarico e i rigonfiamenti valutati 
lungo quello di scarico (a parità di incremento di pressione) sia dell’ordine del 
decimo di millimetro. 
La seconda ipotesi consente di procedere nell’analisi considerando i rigonfiamenti 
come i cedimenti, causati dall’incremento di carico che porta il terreno dalla 
pressione VV σσσ ∆−′= 0min  alla pressione litostatica efficace, con segno negativo. 
Questa ipotesi permette di non ottenere valori di pressioni negativi, in particolar 
maniera, in prossimità dello scavo e quindi di poter procedere con il calcolo senza 
errori formali. 
Infine, l’alterazione dei valori di riferimento di resistenza alla punta e di rapporto di 
frizione, consentono un aumento della pressione di preconsolidazione. Tale aumento 
è solo formale e, in quanto tale, non modifica le caratteristiche del terreno, ma viene 
applicato solo per giustificare l’utilizzo della sola costante di compressibilità del 
ramo di ricarico nella formula per la determinazione dei cedimenti. 
Considerando valide le ipotesi sopra citate si è proceduto alla valutazione dei 
rigonfiamenti del terreno applicando ad ogni strato esaminato, la formula per terreni 
fortemente sovra consolidati: 











0'VMAX σσ =  
)'(' 0 VVMIN σσσ ∆−+=  
in accordo con quanto posto nella seconda ipotesi. 
L’applicazione dell’algoritmo, sotto le dette ipotesi, ha portato alla valutazione strato 
per strato, del rigonfiamento subito dal terreno. 
Si riportano in forma di istogramma i risultati ottenuti per il terreno sottostante un 
punto all’interno dell’area di carico (punto del Jein k) considerando le misurazioni 
effettuate nei 4 siti di indagine. 




Istogramma dei Rigonfiamenti per prova CPT-6































Istogramma dei Rigonfiamenti per prova CPT-7













































Istogramma dei Rigonfiamenti per prova CPT-8












































Istogramma dei Rigonfiamenti per prova CPT-9













































Sommando i contributi ottenuti per tutti gli strati presenti nella profondità di 
interesse, si sono ottenuti i valori di rigonfiamento, relativi ai diversi siti di indagine, 














CPT-6 21.007 26.00 -5.92 
CPT-7 19.008 26.00 -7.33 
CPT-8 33.00 26.00 -6.49 
CPT-9 34.00 26.00 -6.15 
 
Dai valori risultanti si nota come le misurazioni eseguite dalla CPT-7 comportino il 
maggiore effetto di rigonfiamento, mentre per gli altri siti (considerando che la prova 
CPT-6 non raggiunge completamente la profondità di interesse) si può ritenere 
corretto un valore di rigonfiamento caratteristico pari a: 
00.6−=RS cm 
in cui il segno negativo sottolinea come il movimento del terreno sia verso l’alto. 
La maggiore discordanza che si verifica per i valori relativi alla prova CPT-7, è 
legata al comportamento dello strato di profondità: 
00.1500.5 ÷=z  m da p.c. 
Questo banco rientra nella macrounità B ed in particolare, nelle sottounità B1a, B1b, 
B2. 
Confrontando le rappresentazioni lito-stratigrafiche per la profondità detta si nota 
come per il sito di indagine 7 sia maggiore la presenza di argilla organica, argilla 
limosa e argilla medio compatta, rispetto a quanto rilevato per gli altri siti di 
indagine. 
Questa presenza maggiore di componente “tenera” è ritenuta responsabile del valore 
di rigonfiamento stimato. 
                                                
7 La prova non procede fino al valore di profondità i riferimento per la presenza di un banco di 
materiale roccioso sufficientemente rigido da non csentire ulteriori abbassamenti 
8 La profondità indagata giunge fino a 33.00 m da p.c. grazie al ricorso ad altri dati da prove in sito 
differenti dalle CPT quali prove SPT, PP, Torvane. Questi ultimi dati sono forniti in maniera non 
continua e solo per alcuni strati: laddove ci sia mancanza di dati il diagramma è stato lasciato vuoto. 




II) Fase di applicazione del carico complessivo 
Si considera ora l’applicazione del carico dovuto alla realizzazione dell’intera opera 
prevista sull’area indagata. 
Come nella trattazione relativa allo scavo, anche in questo caso si assume che 
l’applicazione del carico avvenga in maniera istantanea e su terreno già consolidato, 
al fine di valutare il caso peggiore di cedimenti i assoluto. 
L’analisi dei carichi tiene conto delle dimensioni geometriche dei piani e della 
geometria della platea attraverso dati semplificati, con approssimazione accettabile, 
che consentono di riferirsi ad aree con geometria regolare. 
Si è considerato per i piani un carico per unità di superficie pari a  
00.1=PIANOq  t/mq 
che tiene conto dei carichi ritenuti responsabili dei cedimenti. 
Oltre al peso proprio della platea di fondazione e della struttura sovrastante, si tiene 
conto del contributo fornito dal terreno di riporto depositato nell’area di eccesso fra 




Si riporta in sintesi nella tabella sottostante i valori dei carichi relativi alle diverse 
componenti considerate e la stima della pressione cmplessiva esercitata sull’area di 
carico. 
 
Distribuzione carichi sotto platea di fondazione 
Area platea (valore semplificato) 2200 mq 
Altezza platea 1.00 m 
Area piani (valore semplificato) 1800 mq 
n° piani 11 - 
Area  piano 
Area platea 




Distribuzione carichi sotto platea di fondazione 
Peso proprio platea 2,50 t/mq 
Peso per unità di superficie dei piani 1.00 t/mq 
Peso complessivo piani 19800 t 
Carico agente sulla platea per struttura sovrastante 9.00 t/mq 
Peso per unità di volume del terreno di riporto 1,80 t/mc 
Volume terreno di riporto 1600 mc 
Peso terreno di riporto su platea 1,31 t/mq 
Carico complessivo 
agente sull’area sottostante la platea 12.81 t/mq  
 
Noto il valore della pressione agente, si procede in maniera analoga a quanto visto 
per il caso del solo incremento di carico valutando al di sotto dei punti fissati la 
diffusione della pressione verticale mediante la teoria di Steinbrenner al fine di 
definire la profondità di interesse (anche in questo caso si considera come 
incremento di pressione trascurabile quella inferior  al 15% della pressione 
litostatica efficace). 
 
Punti di riferimento per il calcolo delle pressioni  
  lato a lato b  rapporto a/b  
Punto A 100.00 22.00 m 5 
Punto B 100.00 11.00 m 10 
Punto C 50.00 11.00 m 5 
Punto D 50.00 22.00 m 2 




Si riporta il diagramma della diffusione della pressione verticale in funzione della 
profondità per i diversi punti fissati: 














































Punto C punto E punto D Punto A Punto B 15% s'v0
 
Dal grafico, facendo riferimento al punto definito dal Jelinek, si osserva che è 
possibile ritenere l’effetto dello scavo trascurabile per una profondità superiore a 
33.50 m da p.c. 
Noto l’andamento delle pressioni si procede a confrontarlo strato per strato, con i 
valori stimati di pressione di preconsolidazione. 







































sigma p delta sigma v sigma' v0


















































sigma p sigma' V0 Delta sigma v




















































sigma p sigma' V0 delta sigma v


















































sigma p sigma' v0 Delta sigma v




Nuovamente si riportano le formule utilizzate per il calcolo dei cedimenti in funzione 
del caso specifico per ogni strato considerato: 
 
- PVVV σσσσ ′<′∆+′<′ 00  
Strato fortemente sovra consolidato 
 
La deformazione avviene lungo il solo ramo di ricari o. 














- VVPV σσσσ ′∆+′<′<′ 00  
Strato da normalconsolidato a debolmente sovra consolidato 
 
La deformazione avviene lungo il ramo di ricarico ed in parte lungo il ramo di carico. 




























- VVVP σσσσ ′∆+′<′<′ 00  
Strato sottoconsolidato 
 
La deformazione avviene totalmente lungo il ramo di car co. 













Ricorrendo ai valori di costanti di compressibilità ottenuti mediante le correlazioni 
proposte dal metodo Righi – Piacentini (vedi § 3.4.2), è stato stimato il contributo al 
cedimento complessivo forniti da ogni singolo strato. 
I risultati sono riportati in forma di istogrammi nei quali si è considerato come valore 
00.0=z .m la quota del piano di posa ( 4.00 m da p.c.). 
Questa annotazione sottolinea come lo studio sia stato effettuato ritenendo il terreno 
già consolidato e quindi considerando il piano di posa come piano di riferimento. 




Istogramma dei Cedimenti per prova CPT-6































Istogramma dei Cedimenti per prova CPT-7












































 Istogramma dei Cedimenti per prova CPT-8












































Istogramma dei Cedimenti per prova CPT-9













































Sommando fra loro i contributi di ogni singolo strato, si ottiene il cedimento 
complessivo in seguito all’applicazione dell’intero carico. 














CPT-6 21.009 33.50 11.58 
CPT-7 19.0010 33.50 17.36 
CPT-8 33.00 33.50 12.21 
CPT-9 34.00 33.50 11.38 
 
La presenza di una maggiore componente “tenera” formata da argille organiche, 
argille limose ed argille mediamente compattate, ch si riscontra nel sondaggio CPT-
7, comporta un aumento notevole di cedimento, rispetto ai valori ottenuti dalle altre 
prove. 
Escludendo il picco costituito dal caso dell’indagine CPT-7, è possibile stabilire un 
cedimento medio in conseguenza all’applicazione istantanea dell’intero carico pari a: 
50.11, =mCS  cm 
avendo definito 
mCS ,  cedimento medio dovuto al carico totale dell’edificio. 
                                                
9 La prova non procede fino al valore di profondità i riferimento per la presenza di un banco di 
materiale roccioso sufficientemente rigido da non csentire ulteriori abbassamenti 
10 La profondità indagata giunge fino a 33.00 m da p.c. grazie al ricorso ad altri dati da prove in sito 
differenti dalle CPT quali prove SPT, PP, Torvane. Questi ultimi dati sono forniti in maniera non 
continua e solo per alcuni strati: laddove ci sia mancanza di dati il diagramma è stato lasciato vuoto. 




6.3.1.3 Confronto fra i risultati ottenuti 
Dal paragrafo precedente si ottiene, dunque, una valutazione indicativa, 
considerando come separate le attività di scavo e di costruzione, del movimento che 
il terreno subirà in conseguenza alla realizzazione dell’opera prevista. 
Attraverso una semplice somma dei dati ottenuti si ottiene una stima del risultato 
finale, in termini di cedimenti, inteso come l’abbass mento rilevato al termine delle 
operazioni di costruzioni tenendo conto di un piano di posa già rigonfiato. 
 
Dati complessivi di cedimento rispetto al piano di scavo (4.00 m da p..c) 
Sondaggio CPT-6 CPT-7 CPT-8 CPT-9 
Rigonfiamento (cm) -5.92 -7.33 -6.49 -6.15 
Cedimento (cm) +11.58 +17.36 +12.21 +11.38 
Cedimento totale (cm) +5.66 +10.03 +5.72 +5.23 
 
I cedimenti totali ricavati rappresentano l’abbassamento finale del terreno al di sotto 
della platea, relativamente al piano di scavo iniziale (non rigonfiato). 
Si nota come la componente “tenera” con maggiore presenza nel terreno indagato 
dalla prova CPT-7 (in particolare per la profondità a 00.900.5 ÷  m da p.c.) fornisca 
valori di costante di compressibilità lungo il ramo di carico relativamente elevati 






Si pongono a confronto i risultati ottenuti considerando le fasi di scavo e carico 
come: 
 
- istantanee e contemporanee  (cedimento dovuto al s lo incremento di carico) 
- istantanee ma distinte (cedimento dovuto alla differenza fra 
rigonfiamento ed abbassamento totale) 
 
Attraverso tale confronto si vuole valutare l’errore commesso nel considerare solo 
l’incremento di carico come agente sull’area di carco, e quindi procedere nella 
valutazione degli abbassamenti prescindendo dal fenom o del rigonfiamento e 




considerando come piano di posa della platea di fonazione la profondità dello scavo 
previsto. 
 
Confronto fra risultati ottenuti 
Sondaggio CPT-6 CPT-7 CPT-8 CPT-9 
Rigonfiamento 
(cm) 
-5.92 -7.33 -6.49 -6.15 
Cedimento 
(cm) 






+5.66 +10.03 +5.72 +5.23 
Solo incremento di 
carico 
( 56.5=∆ Vσ t/mq)  
Cedimento 
totale (cm) 
+5.07 +6.25 +4.96 +4.72 
Errore commesso (cm) +0.59 +3.78 +0.76 +0.51 
 
Nella maggioranza dei casi l’errore commesso mostra un ordine di grandezza tale 
( 110−  cm) da potersi considerare trascurabile. 
Tuttavia si fa rilevare che l’assunzione del solo incremento di carico, come pressione 
risultante agente sul piano di fondazione, sia un approccio piuttosto rischioso in 
quanto non ha un riscontro diretto con quanto avviene nella realtà. 
Infatti, considerando le fasi di scavo e di costruzione come contemporanee, si pone 
l’ipotesi che la platea di fondazione subisca il cedimento dovuto al solo incremento, 
mentre nella realtà (data la non contemporaneità delle fasi) il piano di posa della 
struttura di fondazione avrà subito se non in toto, almeno in parte l’effetto di 
rigonfiamento, di conseguenza il movimento a cui verrà soggetta risulterà maggiore 
di quello stimato, con le relative conseguenze sul piano strutturale. 
 
L’errore maggiore, ritenuto non trascurabile, si verifica per il terreno indagato dalla 
prova CPT-7. Tale divario di risultati viene ancora attribuito al comportamento degli 
strati di profondità compresa fra 00.900.5 ÷  m da p.c., per i quali si ottengono valori 
di costante di compressibilità del ramo di carico elevati in conseguenza alla ridotta 
resistenza del materiale. 




6.3.2 Cedimenti differiti nel tempo 
Nei paragrafi seguenti si considera l’interazione fra gli effetti indotti dallo scavo di 
fondazione e le varie fasi di costruzione, in termini di cedimenti in funzione del 
tempo. 
Scopo di tale trattazione rimane quello di determinare il cedimento complessivo 
dell’edificio a seguito della consolidazione del terreno e, in particolare, il movimento 
che la platea di fondazione subirà nelle varie fasi co truttive. 
 
Come descritto precedentemente (vedi § 3.4.3 e 3.4.4), facendo riferimento alla 
teoria di consolidazione di Terzaghi, il metodo in esame (Righi-Piacentini) consente 
una analisi, mediante le misurazioni effettuate in sito dell’andamento dei cedimenti 
in funzione del tempo. 
Nella valutazione dei tempi di consolidamento si è posta l’ipotesi semplificativa e 
conservativa di un movimento monodirezionale delle particelle d’acqua. 
Questa semplificazione nasce dalla difficoltà riposta nella valutazione della 
filtrazione orizzontale: in particolare la mancata conoscenza delle condizioni al 
contorno dello strato di terreno considerato, non csente una valutazione 
sufficientemente precisa della lunghezza di filtrazione e, conseguentemente, dei 
tempi ad essa legati. 
 
Avendo quindi assunto una filtrazione monodimensionale, si è proceduto alla 
valutazione dei tempi di consolidazione necessari attraverso i seguenti steps: 
 
- suddivisione del volume significativo in pacchi di strati in funzione della 
capacità drenante, considerando come discriminante il valore di 40=FR 11 
- definizione di un valore caratteristico di resistenza alla punta e di rapporto di 
frizione per ogni pacco di strati 



















                                                
11 Suddividendo il terreno come una alternanza continua di strati drenanti ( 40>FR )e non drenanti 
( 40<FR ) si considera il caso di sistemi aperti e quindi altezze di filtrazione pari alla metà dello 
spessore dei diversi strati. 


























=  (espressa in cmq/sec) 









=  viene calcolata la costante di 
Terzaghi ( ViT ) assegnando dei tempi fissati (VKt ) per la consolidazione. 
- dalla formula: 
( )















si ottiene il grado di consolidazione medio di ogni pacco di strati considerato. 
- Applicando il grado di consolidazione medio ai valori dei cedimenti misurati, 
si sono definiti grafici tH −∆ , che forniscono il tempo necessario perché il 
singolo pacco completi la propria consolidazione. 
- Sommando le curve di Terzaghi risultanti, si ottiene l’andamento nel tempo 
delle deformazioni subite dal terreno indagato in fu zione del carico applicato. 
 
I passaggi elencati vengono applicati alle diverse condizioni di carico assunte, al fine 
di ottenere una descrizione, piuttosto dettagliata, dell’intero processo costruttivo. 
Per fare questo si considerano come distinte le operazioni di scavo e di costruzione 
(vedi § 6.3.3.2) assumendo che lo scavo avvenga in maniera continua in un tempo 
complessivo di circa 20 gg, mentre il completamento dell’edificio, date le sue 
dimensioni, viene suddiviso in 12 fasi di costruzione caratterizzate da uno stesso 
tempo di realizzazione ( 45 gg) e da uno stesso incremento di carico seguente al 
termine di ogni fase ( 1.1≅∆ Viσ  t/mq). 
 
Di seguito si riportano i valori ottenuti per le due operazioni di scavo e costruzioni 
mantenute distinte ed il risultato finale sull’interazione, in termini di cedimento, delle 
diverse fasi di costruzione fra loro e con il fenomeno del rigonfiamento. 




6.3.2.1 Valutazione del tempo di consolidazione pereffetto di alleggerimento 
I tempi necessari per completare lo scavo dipendono particolarmente dal quantitativo 
di terreno da sbancare e dai relativi viaggi che i mezzi da cantiere dovranno fare per 
smaltire il materiale di risulta. 
Per procedere si è allora valutata la dimensione dello scavo da compiere e il peso 
complessivo del terreno da rimuovere. 
Dati per la realizzazione dello scavo di fondazione 
Area di fondazione 2200.00 mq 
Profondità scavo 4.00 m 
Volume totale di terreno 8800.00 mc 
Peso per unità di volume 1.80 t/mc 
Peso complessivo terreno da rimuovere 15840.00 t 
 
Assumendo poi che il terreno scavato non è più soggetto a costipazione, si è 
aumentato tale volume del 15% (valore assunto sullabase di esperienze in altri 
cantieri). 
Considerando mezzi con portata massima di carico: 
50=MAXq  t 
si è ottenuta una stima, molto generica di 320 viaggi. 
Considerando un numero massimo di 20 carichi giornalieri, si è ottenuta una 
valutazione, molto attendibile, di circa 20 gg, come tempo necessario per completare 
lo scavo di fondazione. 
 
Per completare l’analisi dei tempi necessari alla realizzazione dello scavo si 
assumono le seguenti ipotesi semplificative: 
- considerando come tempo 0=t  l’inizio della cantierizzazione dell’area, si 
considera un tempo di attesa per l’inizio dei lavori di scavo di circa 20 gg 
- vengono trascurati i tempi necessari per la messa in icurezza dello scavo, 
attribuendo alle pareti una pendenza di °÷° 5045  
- si considera che lo scavo avvenga con continuità attraverso una azione 
unitaria e non suddivisa in fasi 




Seguendo la trattazione del professor Righi (1996), è possibile considerare l’intera 
fase di scavo come concentrata in un solo istante avente origine nel tempo 
SCAVOtt ⋅= 60.00  
e quindi nel nostro caso: 
122060.00 =⋅=t  gg 
Si riportano in tabella i dati relativi alle considerazioni sopra riportate: 
Tempi per la realizzazione dello scavo di fondazione 
Tempo d’attesa da inizio cantiere (gg) At  20 
Tempo per la realizzazione dello scavo (gg) St  20 
Tempo complessivo per il completamento della fase 
di scavo da inizio cantiere (gg) 
TOTt  40 
Tempo di riferimento per scavo istantaneo (gg) 0t  12 
 
Applicando gli step previsti, si valuta l’andamento del rigonfiamento del terreno in 
seguito alla realizzazione dello scavo: 
Come per il calcolo dei cedimenti, vengono riportati i valori riferiti ai terreni relativi 
ai 4 siti di indagine, al fine di ottenere una valut zione media da considerare 
caratteristica dell’intero sito indagato. 
Si riportano in forma sintetica i dati ottenuti per i singoli pacchetti di strati e il 













(t/mq) (m) (m) (m) [cm/sec]   [kg/cmq] [cmq/sec] 1/√sec [1/sec] 
A 0,00 1,80 187,80 25,92   1,80   0,90 1,97E-07     0,00E+00     
B 1,80 2,20 350,00 45,85   0,40   0,20 2,07E-04     0,00E+00     
C 2,20 4,80 168,46 24,23 7,20 2,60 1,00E-02 1,30 8,00E-08 7,69E-03 93,60 7,49E-03 1,50E+01 4,43E-07 
D 4,80 5,00 230,00 57,50 7,18 0,20 2,10E-03 0,10 1,00E-03 2,10E-02 34,19 3,42E+01 1,71E-02 3,42E-01 
E 5,00 5,60 136,67 19,25 7,15 0,60 5,90E-03 0,30 8,00E-08 1,97E-02 36,36 2,91E-03 5,56E+00 3,23E-06 
F 5,60 6,00 285,00 56,66 7,09 0,40 2,70E-03 0,20 1,00E-03 1,35E-02 52,48 5,25E+01 2,76E-02 1,31E-01 
G 6,00 7,40 178,57 25,00 6,89 1,40 8,10E-03 0,70 1,08E-07 1,16E-02 59,54 6,44E-03 8,72E+00 1,31E-06 
H 7,40 8,00 776,67 75,21 6,63 0,60 1,80E-03 0,30 1,00E-03 6,00E-03 110,50 1,11E+02 2,85E-02 1,23E-01 
I 8,00 9,40 117,14 27,04 6,33 1,40 6,70E-03 0,70 5,20E-07 9,57E-03 66,13 3,44E-02 3,78E+00 7,01E-06 
L 9,40 9,60 300,00 64,29 6,09 0,20 7,00E-04 0,10 1,00E-03 7,00E-03 87,00 8,70E+01 1,07E-02 8,70E-01 
M 9,60 10,40 130,00 28,68 5,95 0,80 2,80E-03 0,40 1,21E-06 7,00E-03 85,00 1,03E-01 1,25E+00 6,42E-05 
N 10,40 10,80 250,00 53,12 5,78 0,40 1,30E-03 0,20 7,20E-04 6,50E-03 88,92 6,40E+01 2,50E-02 1,60E-01 
O 10,80 12,00 150,00 23,17 5,58 1,20 3,10E-03 0,60 3,01E-08 5,17E-03 108,00 3,25E-03 1,05E+01 9,02E-07 
P 12,00 12,20 190,00 40,71 5,41 0,20 5,00E-04 0,10 7,52E-05 5,00E-03 108,20 8,14E+00 3,51E-02 8,14E-02 
Q 12,20 15,80 126,11 21,09 4,98 3,60 8,20E-03 1,80 8,00E-08 4,56E-03 109,32 8,75E-03 1,92E+01 2,70E-07 
R 15,80 16,00 330,00 61,88 4,59 0,20 4,00E-04 0,10 1,00E-03 4,00E-03 114,75 1,15E+02 9,34E-03 1,15E+00 
S 16,00 16,80 157,50 19,40 4,50 0,80 1,00E-03 0,40 8,00E-08 2,50E-03 180,00 1,44E-02 3,33E+00 9,00E-06 
T 16,80 17,00 220,00 41,25 4,41 0,20 6,00E-04 0,10 8,35E-05 6,00E-03 73,50 6,14E+00 4,04E-02 6,14E-02 
U 17,00 18,00 212,00 24,31 4,30 1,00 8,00E-04 0,50 5,42E-08 1,60E-03 268,62 1,46E-02 4,14E+00 5,82E-06 
V 18,00 18,20 280,00 42,00 4,19 0,20 2,00E-04 0,10 9,51E-05 2,00E-03 209,50 1,99E+01 2,24E-02 1,99E-01 
W 18,20 19,80 203,30 26,42 4,04 1,60 1,70E-03 0,80 2,58E-07 2,13E-03 190,12 4,90E-02 3,61E+00 7,66E-06 














(t/mq) (m) (m) (m) [cm/sec]   [kg/cmq] [cmq/sec] 1/√sec [1/sec] 
A 0,00 0,60 60,00 14,00   0,60   0,3000 8,00E-08     0,00E+00     
B 0,60 1,40 560,00 57,60   0,80   0,4000 1,00E-03     0,00E+00     
C 1,40 4,00 127,00 21,20   2,60   1,3000 8,00E-08     0,00E+00     
D 4,00 4,60 213,00 53,50 7,20 0,60 6,70E-03 0,3000 7,68E-04 1,12E-02 64,48 4,95E+01 4,26E-02 5,50E-02 
E 4,60 6,60 68,00 22,90 7,10 2,00 2,57E-02 1,0000 8,00E-08 1,29E-02 55,22 4,42E-03 1,50E+01 4,42E-07 
F 6,60 7,00 375,00 57,14 6,88 0,40 1,90E-03 0,2000 1,00E-03 4,75E-03 144,74 1,45E+02 1,66E-02 3,62E-01 
G 7,00 8,40 85,70 17,00 6,63 1,40 8,80E-03 0,7000 8,00E-08 6,29E-03 105,41 8,43E-03 7,62E+00 1,72E-06 
H 8,40 9,20 230,00 57,50 6,30 0,80 4,10E-03 0,4000 1,00E-03 5,13E-03 122,93 1,23E+02 3,61E-02 7,68E-02 
I 9,20 9,80 83,00 19,90 6,09 0,60 3,10E-03 0,3000 8,00E-08 5,17E-03 117,93 9,43E-03 3,09E+00 1,05E-05 
L 9,80 10,20 410,00 53,60 5,95 0,40 8,00E-04 0,2000 7,30E-04 2,00E-03 297,50 2,17E+02 1,36E-02 5,43E-01 
M 10,20 16,00 119,00 25,00 5,19 5,80 1,61E-02 2,9000 1,43E-07 2,78E-03 187,07 2,68E-02 1,77E+01 3,19E-07 
N 16,00 17,00 290,00 60,16 4,48 1,00 1,60E-03 0,5000 1,00E-03 1,60E-03 280,00 2,80E+02 2,99E-02 1,12E-01 
O 17,00 18,00 174,00 24,42 4,30 1,00 1,30E-03 0,5000 8,00E-08 1,30E-03 330,62 2,64E-02 3,07E+00 1,06E-05 
P 18,00 22,00 2201,00 123,00 3,89 4,00 1,30E-03 2,0000 1,00E-03 3,25E-04 1196,77 1,20E+03 5,78E-02 2,99E-02 
Q 22,00 23,20 211,00 23,06 3,50 1,20 7,00E-04 0,6000 8,00E-08 5,83E-04 600,00 4,80E-02 2,74E+00 1,33E-05 
R 23,20 25,40 225,00 57,14 3,28 2,20 8,00E-04 1,1000 1,00E-03 3,64E-04 901,50 9,02E+02 3,66E-02 7,45E-02 














(t/mq) (m) (m) (m) [cm/sec]   [kg/cmq] [cmq/sec] 1/√sec [1/sec] 
A 0,00 5,20 180,80 26,38 7,12 5,20 1,40E-02 2,6000 2,74E-07 2,69E-03 264,46 7,26E-02 9,65E+02 1,07E-06 
B 5,20 5,40 200,00 50,00 6,15 0,20 1,80E-03 0,1000 4,61E-04 9,00E-03 68,33 3,15E+01 1,78E+00 3,15E-01 
C 5,40 6,00 156,67 18,24 6,04 0,60 4,80E-03 0,3000 8,00E-08 8,00E-03 75,50 6,04E-03 3,86E+02 6,71E-06 
D 6,00 6,80 277,50 57,59 5,84 0,80 4,80E-03 0,4000 1,00E-03 6,00E-03 97,33 9,73E+01 4,05E+00 6,08E-02 
E 6,80 7,00 80,00 24,00 5,71 0,20 1,70E-03 0,1000 8,63E-08 8,50E-03 67,18 5,80E-03 1,31E+02 5,80E-05 
F 7,00 7,40 175,00 51,87 5,63 0,40 2,30E-03 0,2000 6,18E-04 5,75E-03 97,91 6,05E+01 2,57E+00 1,51E-01 
G 7,40 8,40 98,00 21,29 5,45 1,00 5,50E-03 0,5000 8,00E-08 5,50E-03 99,09 7,93E-03 5,62E+02 3,17E-06 
H 8,40 8,60 250,00 62,50 5,31 0,20 9,00E-04 0,1000 1,00E-03 4,50E-03 118,00 1,18E+02 9,21E-01 1,18E+00 
I 8,60 8,80 60,00 15,00 5,26 0,20 1,20E-03 0,1000 8,00E-08 6,00E-03 87,67 7,01E-03 1,19E+02 7,01E-05 
J 8,80 9,20 335,00 67,50 5,19 0,40 1,40E-03 0,2000 1,00E-03 3,50E-03 148,29 1,48E+02 1,64E+00 3,71E-01 
K 9,20 9,80 73,30 18,30 5,08 0,60 3,30E-03 0,3000 8,00E-08 5,50E-03 92,36 7,39E-03 3,49E+02 8,21E-06 
L 9,80 10,40 293,30 59,91 4,95 0,60 1,90E-03 0,3000 1,00E-03 3,17E-03 156,32 1,56E+02 2,40E+00 1,74E-01 
M 10,40 11,00 106,67 19,36 4,83 0,60 2,10E-03 0,3000 8,00E-08 3,50E-03 138,00 1,10E-02 2,86E+02 1,23E-05 
N 11,00 11,60 310,00 59,01 4,71 0,60 1,60E-03 0,3000 1,00E-03 2,67E-03 176,62 1,77E+02 2,26E+00 1,96E-01 
O 11,60 12,20 113,30 21,39 4,59 0,60 1,90E-03 0,3000 8,00E-08 3,17E-03 144,95 1,16E-02 2,79E+02 1,29E-05 
P 12,20 12,60 280,00 61,25 4,50 0,40 8,00E-04 0,2000 1,00E-03 2,00E-03 225,00 2,25E+02 1,33E+00 5,62E-01 
Q 12,60 12,80 140,00 17,50 4,44 0,20 4,00E-04 0,1000 8,00E-08 2,00E-03 222,00 1,78E-02 7,50E+01 1,78E-04 
R 12,80 13,40 556,67 77,89 4,37 0,60 9,00E-04 0,3000 1,00E-03 1,50E-03 291,33 2,91E+02 1,76E+00 3,24E-01 
S 13,40 16,60 125,00 19,21 4,04 3,20 6,30E-03 1,6000 8,00E-08 1,97E-03 205,21 1,64E-02 1,25E+03 6,41E-07 
T 16,60 17,00 545,00 58,75 3,77 0,40 4,00E-04 0,2000 1,00E-03 1,00E-03 377,00 3,77E+02 1,03E+00 9,42E-01 
U 17,00 18,00 172,00 20,79 3,66 1,00 1,20E-03 0,5000 8,00E-08 1,20E-03 305,00 2,44E-02 3,20E+02 9,76E-06 
V 18,00 21,80 1193,16 119,41 3,33 3,80 3,20E-03 1,9000 1,00E-03 8,42E-04 395,44 3,95E+02 9,55E+00 1,10E-02 













(t/mq) (m) (m) (m) [cm/sec]   [kg/cmq] [cmq/sec] 1/√sec [1/sec] 
X 23,00 24,00 400,00 52,73 2,90 1,00 7,00E-04 0,5000 6,47E-04 7,00E-04 414,29 2,68E+02 3,05E+00 1,07E-01 
Y 24,00 25,80 196,00 21,72 2,76 1,80 1,10E-03 0,9000 8,00E-08 6,11E-04 451,64 3,61E-02 4,73E+02 4,46E-06 
Z 25,80 26,00 320,00 53,33 2,65 0,20 1,00E-04 0,1000 7,24E-04 5,00E-04 530,00 3,84E+02 5,10E-01 3,84E+00 
AA 26,00 26,40 180,00 16,73 2,63 0,40 2,00E-04 0,2000 8,00E-08 5,00E-04 526,00 4,21E-02 9,75E+01 1,05E-04 
AB 26,40 27,00 300,00 48,00 2,58 0,60 3,00E-04 0,3000 3,16E-04 5,00E-04 516,00 1,63E+02 2,35E+00 1,81E-01 
AC 27,00 28,20 193,00 28,91 2,50 1,20 6,00E-04 0,6000 1,13E-06 5,00E-04 500,00 5,67E-01 7,97E+01 1,58E-04 
AD 28,20 28,60 925,00 68,20 2,41 0,40 2,00E-04 0,2000 1,00E-03 5,00E-04 482,00 4,82E+02 9,11E-01 1,20E+00 
AE 28,60 29,80 168,00 15,75 2,36 1,20 5,00E-04 0,6000 8,00E-08 4,17E-04 566,40 4,53E-02 2,82E+02 1,26E-05 
AF 29,80 30,00 660,00 55,00 2,31 0,20 1,00E-04 0,1000 8,21E-04 5,00E-04 462,00 3,79E+02 5,13E-01 3,79E+00 
AG 30,00 30,80 215,00 17,17 2,27 0,80 3,00E-04 0,4000 8,00E-08 3,75E-04 605,33 4,84E-02 1,82E+02 3,03E-05 
AH 30,80 32,80 812,00 66,58 2,16 2,00 6,00E-04 1,0000 1,00E-03 3,00E-04 720,00 7,20E+02 3,73E+00 7,20E-02 
AI 32,80 33,40 263,00 19,18 2,07 0,60 2,00E-04 0,3000 8,00E-08 3,33E-04 621,00 4,97E-02 1,35E+02 5,52E-05 















(t/mq) (m) (m) (m) [cm/sec]   [kg/cmq] [cmq/sec] 1/√sec [1/sec] 
A 0,00 0,40 510,00 61,54   0,40   0,2000 1,00E-03 0,00E+00         
B 0,40 1,00 146,67 24,31   0,60   0,3000 8,00E-08 0,00E+00         
C 1,00 1,20 140,00 70,00   0,20   0,1000 8,00E-08 0,00E+00         
D 1,20 5,40 151,90 21,13 7,18 4,20 1,63E-02 2,1000 1,00E-03 3,88E-03 185,01 1,85E+02 1,54E+01 4,20E-03 
E 5,40 6,20 325,00 56,03 7,08 0,80 4,90E-03 0,4000 1,00E-03 6,13E-03 115,59 1,16E+02 3,72E+00 7,22E-02 
F 6,20 6,40 150,00 25,00 6,99 0,20 1,30E-03 0,1000 1,24E-07 6,50E-03 107,54 1,33E-02 8,67E+01 1,33E-04 
G 6,40 6,80 240,00 65,00 6,93 0,40 2,50E-03 0,2000 1,00E-03 6,25E-03 110,80 1,11E+02 1,90E+00 2,77E-01 
H 6,80 8,40 97,50 18,45 6,65 1,60 1,01E-02 0,8000 1,00E-03 6,31E-03 105,35 1,05E+02 7,79E+00 1,65E-02 
I 8,40 9,20 440,00 62,61 6,30 0,80 2,40E-03 0,4000 8,00E-08 3,00E-03 210,00 1,68E-02 3,09E+02 1,05E-05 
J 9,20 9,80 93,33 23,29 6,09 0,60 2,40E-03 0,3000 1,00E-03 4,00E-03 152,25 1,52E+02 2,43E+00 1,69E-01 
K 9,80 10,40 393,33 60,44 5,92 0,60 1,50E-03 0,3000 8,00E-08 2,50E-03 236,80 1,89E-02 2,18E+02 2,10E-05 
L 10,40 11,40 146,00 23,37 5,71 1,00 2,90E-03 0,5000 1,00E-03 2,90E-03 196,90 1,97E+02 3,56E+00 7,88E-02 
M 11,40 12,00 406,67 57,58 5,50 0,60 1,40E-03 0,3000 8,00E-08 2,33E-03 235,71 1,89E-02 2,18E+02 2,10E-05 
N 12,00 13,40 138,57 20,68 5,27 1,40 3,20E-03 0,7000 1,00E-03 2,29E-03 230,56 2,31E+02 4,61E+00 4,71E-02 
O 13,40 13,80 310,00 62,14 5,06 0,40 7,00E-04 0,2000 1,00E-03 1,75E-03 289,14 2,89E+02 1,18E+00 7,23E-01 
P 13,80 17,00 134,37 21,81 4,69 3,20 6,20E-03 1,6000 1,00E-03 1,94E-03 242,06 2,42E+02 1,03E+01 9,46E-03 
Q 17,00 17,60 520,00 65,28 4,33 0,60 5,00E-04 0,3000 8,00E-08 8,33E-04 519,60 4,16E-02 1,47E+02 4,62E-05 
R 17,60 18,40 197,50 18,15 4,21 0,80 7,00E-04 0,4000 1,00E-03 8,75E-04 481,14 4,81E+02 1,82E+00 3,01E-01 
S 18,40 22,00 1652,20 120,71 3,86 3,60 2,30E-03 1,8000 8,00E-08 6,39E-04 604,17 4,83E-02 8,19E+02 1,49E-06 
T 22,00 23,00 180,00 20,71 3,51 1,00 7,00E-04 0,5000 1,00E-03 7,00E-04 501,43 5,01E+02 2,23E+00 2,01E-01 
U 23,00 24,20 398,33 48,83 3,37 1,20 8,00E-04 0,6000 8,00E-08 6,67E-04 505,50 4,04E-02 2,98E+02 1,12E-05 
V 24,20 25,00 352,50 22,46 3,24 0,80 2,00E-04 0,4000 1,00E-03 2,50E-04 1296,00 1,30E+03 1,11E+00 8,10E-01 













(t/mq) (m) (m) (m) [cm/sec]   [kg/cmq] [cmq/sec] 1/√sec [1/sec] 
X 25,20 25,40 350,00 23,86 3,15 0,20 1,00E-04 0,1000 8,00E-08 5,00E-04 630,00 5,04E-02 4,45E+01 5,04E-04 
Y 25,40 25,60 960,00 84,71 3,13 0,20 1,00E-04 0,1000 1,00E-03 5,00E-04 626,00 6,26E+02 4,00E-01 6,26E+00 
Z 25,60 28,60 262,00 16,42 2,94 3,00 8,00E-04 1,5000 8,00E-08 2,67E-04 1102,50 8,82E-02 5,05E+02 3,92E-06 
AA 28,60 28,80 390,00 58,50 2,77 0,20 1,00E-04 0,1000 8,00E-08 1,00E-06 277000,00 2,22E+01 2,12E+00 2,22E-01 
AB 28,80 29,00 240,00 21,18 2,75 0,20 1,00E-04 0,1000 8,00E-08 5,00E-04 550,00 4,40E-02 4,77E+01 4,40E-04 
AC 29,00 29,20 890,00 63,57 2,73 0,20 1,00E-06 0,1000 1,00E-03 5,00E-06 54600,00 5,46E+04 4,28E-02 5,46E+02 
AD 29,20 29,80 230,00 15,44 2,69 0,60 2,00E-04 0,3000 1,00E-03 3,33E-04 807,00 8,07E+02 1,06E+00 8,97E-01 
AE 29,80 30,00 960,00 65,45 2,65 0,20 1,00E-06 0,1000 8,00E-08 5,00E-06 53000,00 4,24E+00 4,86E+00 4,24E-02 
AF 30,00 31,60 256,25 20,81 2,57 1,60 5,00E-04 0,8000 8,00E-08 3,13E-04 822,40 6,58E-02 3,12E+02 1,03E-05 
AG 31,60 31,80 670,00 59,12 2,49 0,20 1,00E-04 0,1000 8,00E-08 1,00E-06 249000,00 1,99E+01 2,24E+00 1,99E-01 
AH 31,80 33,20 344,29 27,67 2,42 1,40 4,00E-04 0,7000 1,00E-03 2,86E-04 847,00 8,47E+02 2,41E+00 1,73E-01 
AI 33,20 35,00 920,00 53,24 2,29 1,80 3,00E-04 0,9000 8,00E-08 1,67E-04 1374,00 1,10E-01 2,71E+02 1,36E-05 
 
 
Capitolo 6 Platea di fondazione 
 
 259 
Conoscendo la costante caratteristica, si sono assunti alcuni intervalli di tempo di 
riferimento per valutare il tempo necessario al completo rigonfiamento del terreno. 
Si considerano i seguenti tempi: 
 
Tempi per la valutazione del grado di consolidazione 
Tempi Giorni Secondi 
1t  1 86400 
2t  3 259200 
3t  5 432000 
4t  7 604800 
5t  10 864000 
6t  15 1296000 
7t  20 1728000 
8t  30 2592000 
9t  40 3456000 
10t  60 5184000 
11t  100 8640000 
12t  150 12960000 
13t  250 21600000 
14t  280 24192000 
15t  365 31536000 
16t  800 69120000 
17t  900 77760000 
 
Applicando tali valori nelle formule già citate per la determinazione della costante di 



























si è giunti ad una valutazione approssimata del comportamento dei diversi pacchetti 
di strati considerati in funzione del tempo. 
Si riportano i dati relativi al grado di consolidazione e il diagramma complessivo 








































A - - - - - - - - - - - - - - - 
B - - - - - - - - - - - - - - - 
C 19,57% 33,87% 43,67% 51,54% 61,15% 73,22% 81,64% 91,13% 95,32% 98,25% 99,43% 99,66% 100% 100% 100% 
D 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
E 52,58% 84,05% 94,20% 97,40% 98,90% 99,51% 99,65% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
F 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
G 33,69% 57,88% 72,89% 82,68% 90,93% 96,37% 98,20% 99,29% 99,56% 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 
H 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
I 74,83% 96,90% 99,09% 99,52% 99,67% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
L 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
M 99,65% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
N 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
O 27,91% 48,20% 61,64% 71,65% 82,11% 91,44% 95,51% 98,32% 99,14% 99,58% 99,70% 100% 100% 100% 100% 
P 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Q 15,27% 26,45% 34,13% 40,36% 48,15% 58,60% 66,94% 79,08% 86,74% 94,23% 98,31% 99,32% 99,66% 99,68% 100% 
R 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
S 82,06% 98,32% 99,44% 99,64% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
T 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
U 69,21% 95,16% 98,59% 99,33% 99,61% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
V 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 

















































































A - - - - - - - - - - - - - - - 
B - - - - - - - - - - - - - - - 
C - - - - - - - - - - - - - - - 
D 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
E 22,04% 38,15% 49,13% 57,83% 68,18% 80,26% 87,70% 94,75% 97,37% 99,00% 99,60% 99,69% 99,68% 100% 100% 
F 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
G 43,44% 72,89% 87,08% 93,48% 97,19% 98,94% 99,42% 99,65% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
H 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
I 91,21% 99,31% 99,66% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
L 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
M 18,73% 32,42% 41,82% 49,37% 58,67% 70,57% 79,16% 89,42% 94,27% 97,83% 99,33% 99,63% 100% 100% 100% 
N 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
O 91,37% 99,32% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
P 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Q 94,83% 99,54% 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
R 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 









































A 34,35% 58,96% 74,06% 83,71% 91,63% 96,70% 98,37% 99,34% 99,58% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
B 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
C 80,62% 98,09% 99,39% 99,62% 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
D 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
E 99,68% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
F 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
G 58,52% 89,31% 96,57% 98,49% 99,32% 99,63% 99,69% 99,69% 99,67% 99,63% 99,57% 99,53% 100% 100% 100% 
H 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
I 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
J 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
K 85,96% 98,82% 99,56% 99,68% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
L 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
M 93,74% 99,48% 99,69% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
N 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
O 94,40% 99,52% 99,69% 99,70% 99,67% 99,63% 99,60% 99,55% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
P 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Q 99,64% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
R 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
S 26,56% 45,90% 58,83% 68,66% 79,32% 89,54% 94,34% 97,86% 98,93% 99,52% 99,69% 100% 100% 100% 100% 
T 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
U 89,83% 99,20% 99,64% 99,70% 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
V 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 







































X 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Y 68,47% 94,87% 98,51% 99,30% 99,60% 99,69% 99,70% 99,67% 99,64% 99,59% 100% 100% 100% 100% 100% 
Z 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AA 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AB 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AC 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AD 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AE 94,09% 99,50% 99,69% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AF 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AG 99,25% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AH 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AI 99,67% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 









































A 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 
B 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 
C 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 0,00% 
D 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
E 98,93% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
F 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
G 98,77% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
H 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
I 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
J 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
K 98,29% 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
L 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
M 98,27% 99,69% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
N 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
O 98,66% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
P 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Q 99,62% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
R 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
S 40,46% 68,57% 83,51% 91,13% 96,03% 98,52% 99,23% 99,60% 99,68% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 
T 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
U 92,40% 99,39% 99,67% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
V 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 







































X 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Y 98,40% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
Z 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AA 98,80% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AB 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AC 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AD 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AE 98,99% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AF 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AG 98,81% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AH 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
AI 95,03% 99,55% 99,70% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 100% 
 
























































































































































































































































































































Osservando i diagrammi risultanti, si nota come i terreni con maggiore presenza di 
materiale appartenente alla macrounità lito-stratigf ca B2 (prova CPT-6 e CPT-7) 
subiscono un rigonfiamento più dilatato nel tempo, rispetto ai terreni indagati in cui 
la maggior parte degli strati ha caratteristiche accumunate nell’unità lito-stratigrafica 
B1a; B1b (prova CPT-8 e prova CPT-9). 
Si assume, per il fenomeno di rigonfiamento in seguito all’alleggerimento per lo 
scavo di fondazione, un tempo caratteristico medio di consolidazione inferiore a 60 
giorni dall’inizio del cantiere. 
55, ≅mRt  gg 
Considerando quanto detto per i tempi previsti di attes  e di realizzazione dello scavo 
si nota che il tempo necessario perché il rigonfiamento avvenga in toto sarà superiore 
al tempo previsto per il completamento dello sbancamento: 
 
40=+=> SATOTR tttt  gg 
 
In realtà, osservando i dati sul grado di consolidazione riportati nelle tabelle 
soprastanti, si nota che l’incremento di rigonfiamento dovuto ai giorni in eccedenza 
rispetto al tempo di realizzazione dello scavo, risulta pressoché trascurabile essendo, 
nel caso peggiore, comunque superiore al 95% del consolidamento finale. 
 
Considerando che la fase di carico, come esposto nel prossimo paragrafo, avverrà 
non istantaneamente al termine dello scavo, ma secondo un certo tempo previsto, si 
ritiene che il terreno all’atto della posa della pltea di fondazione, risulterà 
completamente rigonfiato. 
Questa osservazione permette di affermare che non èprevisto nessun vantaggio per 
l’interazione fra il movimento verso l’alto dovuto alla decompressione del terreno e 
quello verso il basso causato dall’applicazione dei carichi. 
I valori, dunque, dei cedimenti previsti risulteranno essere i maggiori: la possibilità, 
infatti, di interazione fra la fase di consolidazione e di carico, avrebbe portato ad una 
diminuzione del valore dei cedimenti, in quanto parte di essi sarebbero stati 
compensati dal mancato rigonfiamento. 




6.3.2.2 Valutazione del tempo di consolidazione pereffetto delle fasi di costruzione 
Nel paragrafo relativo alla definizione dei cedimenti attraverso un’analisi distinta fra 
scavo e realizzazione dell’opera (vedi § 6.3.1.2), si è valutato il carico complessivo a 
cui sarà soggetta l’area di interesse una volta completata l’opera prevista. 
Si considera ora che tale realizzazione non avvenga in un tempo istantaneo, ma 
attraverso diverse fasi di costruzione12. 
Per semplicità si fa riferimento ad un totale di 12 fasi di costruzione ciascuna 
caratterizzata dai seguenti valori: 
 
Dati fasi di carico 
Numero Fasi previste per realizzazione edificio 11 
Numero Fasi previste per realizzazione platea di fondazione 1 
Totale numero di Fasi di costruzione 12 
Numero Fasi necessarie per realizzazione platea 2 
Incremento di carico per fasi di costruzione della p atea (t/mq) 1.25 
Numero Fasi per il recupero della pressione di alleggerimento 7 
Incremento di carico per recupero pressione alleggerimento (t/mq) 1.03 
Numero Fasi restanti per il completamento dell’opera 5 
Incremento di carico per le fasi restanti 1.01 
Incremento di carico medio caratteristico per ogni fase di carico 1.03 
Tempo previsto per completamento singola fase di carico (gg) 45 
 
Si pone l’ipotesi di poter considerare l’azione di costruzione di ogni singola fase 




, ≅=mCt  gg 
Questa ipotesi è motivata dalla non conoscenza reale della modalità di esecuzione 
delle singole fasi e consente una stima ben approssimata delle condizioni reali come 
descritte nell’immagine sottostante: 
 
 
                                                
12 Sebbene questa divisione sia più vicina alla realtà, non è lontana da approssimazione, avendo 
sottesa l’ipotesi che ogni fase di costruzione avvenga nello stesso tempo e con le stesse modalità 
applicando così lo stesso incremento di carico alla base. 





In Appendice vengono riportati i fogli di calcolo relativi ad ogni singola fase di 
carico e i rispettivi diagrammi di cedimento in funzione del tempo. 
 
Come risultato complessivo si nota che al termine d ogni singola fase di costruzione 
il terreno risulta, con buona approssimazione, completamente consolidato. 
Questo comporta che i nuovi abbassamenti, causati dall’incremento di carico della 
fase di costruzione successiva, andranno semplicement  a sommarsi a quelli già 
avvenuti. 
Il risultato complessivo è sintetizzato in un unico diagramma, definito per ogni sito 
di indagine, in cui sono posti assieme i valori risultanti di ogni singola fase di carico. 
 
La curva risultante presenta un andamento a gradini dovuti ai successivi implementi 
di cedimento dovuto alle diverse fasi di carico. 
Il piano di riferimento non sarà il piano di scavo, ma il piano del terreno rigonfiato 
(avendo assunto il rigonfiamento come uniforme su tutta l’area di scavo). 
L’ultima fase di carico (XII Fase) corrisponde all’u timazione dei lavori. 
É possibile, attraverso l’osservazione delle curve, stabilire anche il cedimento che 
subirà ogni componente dell’edificio. 
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Considerazioni sui diagrammi cedimenti –tempo 
É possibile considerare in maniera isolata, la curva risultante dalla prova CPT-9, in 
quanto la velocità di consolidazione ottenuta mediante le misurazioni in sito, risulta 
elevata e non consente una apprezzabile variazione d  valori fra il tempo di 
applicazione del carico e il tempo di consolidazione ultimata: i gomiti delle curve 
risultano molto stretti e le pendenze dei tratti iniziali di cedimento quasi verticali. 
L’andamento delle restanti curve, invece, presenta u a velocità di consolidazione 
inferiore con una conseguente maggiore interazione fra l  diverse fasi di costruzione: 
i gomiti risultano infatti più ampi e i rami inizial  relativi ai cedimenti, appaiono con 
inclinazioni inferiori rispetto a quelli ottenuti per la prova CPT-9. 
Il rigonfiamento, espresso con cedimenti di segno negativo, risulta pressoché 
consolidato per tutti i siti di indagine, in coerenza con quanto detto in precedenza 
riguardo alla velocità di consolidazione nel caso della decompressione. 
Tenendo conto delle singole fasi di costruzione, si sottolinea come ad ogni 
incremento di carico corrisponda un cedimento relativo fra le fasi i  e 1+i  pari a: 
01.11 ≅∆−∆ + ii SS  cm 
 
Avendo fissato un tempo necessario per la realizzazone dello scavo e per il 
completamento di ogni fase di costruzione, è possibile avere una prima stima del 
tempo necessario per la realizzazione dell’intera opera: 
580=⋅++= FASICSAf ntttt  gg 
Confrontando tale valore con i diagrammi ottenuti, si nota che il terreno risulta 
consolidato in una percentuale superiore al 90%, di conseguenza si può ritenere che 
il cedimento primario13 termini quasi in contemporanea con il completamento 
dell’edificio. 
 
Considerando le componenti dell’opera da realizzare, si sottolinea che al termine 
della VII Fase, (corrispondente circa alla realizzazione dell’opera fino al 6° piano) il 
terreno è riportato alla quota di scavo prevista da progetto ( 4.00 m da p.c.), per cui il 
movimento causato dal fenomeno di rigonfiamento è recuperato in toto dal peso della 
                                                
13 Per il cedimento secondario si rimanda al paragrafo seguente 




platea e dei piani completati. Oltre a tale fase si ottiene un abbassamento del terreno, 
mantenendo come riferimento il piano di posa previsto da progetto, che procede fino 
a raggiungere i valori già stimati attraverso i criteri di calcolo precedentemente visti. 
Ogni componente della struttura subisce un movimento che aumenta con il procedere 
delle fasi costruttive.  
Prendendo come riferimento l’ultima curva tracciata, corrispondente alla XII Fase di 
costruzione, e percorrendo il diagramma a ritroso, si nota come gli ultimi piani 
subiscano movimenti che possono essere ritenuti trascu bili ai fini di un’analisi 
strutturale, mentre, a mano a mano che si procede nlla lettura del diagramma, si 
ottengono abbassamenti sempre maggiori fino ad arrivare al valore massimo subito 
dalla prima struttura realizzata: la platea di fondazione. 
Questa struttura, infatti, viene realizzata sul piano di terreno rigonfiato e quasi 
completamente consolidato, di conseguenza subirà l’intero abbassamento dovuto alle 
fasi di carico, con il conseguente sviluppo di tensio i interne elevate. 
 
Nuovamente emerge come il procedimento, che prevede l’analisi dei cedimenti, in 
strutture parzialmente compensate, ricorrendo al solo incremento di carico come 
pressione applicata sulla struttura di fondazione, sia un approccio non cautelativo, in 
quanto non tiene conto in maniera specifica del movi ento reale a cui la struttura 
sarà soggetta e, in particolare, dei diversi movimenti cui vanno soggette le varie parti 
della struttura. 
 
Si riportano in tabella i cedimenti rilevati per le diverse fasi di carico in maniera 
sintetica: 
Cedimenti in funzione delle fasi di costruzione al termine dell’opera (cm) 
 CPT-6 CPT-7 CPT-8 CPT-9 
Fase di scavo -5.89 -7.33 -6.69 -6.27 
I Fase di costruzione -4.95 -6.02 -5.61 -5.30 
II Fase di costruzione -3.96 -4.76 -4.58 -4.33 
III Fase di costruzione -3.02 -3.54 -3.60 -3.39 
IV Fase di costruzione -2.15 -2.29 -2.65 -2.48 




Cedimenti in funzione delle fasi di costruzione al termine dell’opera (cm) 
 CPT-6 CPT-7 CPT-8 CPT-9 
V Fase di costruzione -1.15 -1.02 -1.73 -1.60 
VI Fase di costruzione -0.20 +0.20 -0.84 -0.75 
VII Fase di costruzione +0.78 +1.67 +0.09 +0.21 
VIII Fase di costruzione +1.76 +3.12 +1.03 +1.21 
IX Fase di costruzione +2.71 +4.67 +1.99 +2.18 
X Fase di costruzione +3.67 +6.34 +3.10 +3.13 
XI Fase di costruzione +4.44 +8.17 +4.29 +4.10 
XII Fase di costruzione +4.72 +9.24 +5.37 +5.09 
 
I risultati ottenuti ricalcano quanto visto nella vlutazione delle due fasi distinte di 
scavo e di carico. 
Questa convergenza è dovuta alla velocità di consolidazione rilevata per il terreno 
indagato, tale da consentire solo una minima interazione fra le diverse fasi di 
costruzione e quindi tale da permettere la valutazione dei cedimenti attraverso 
l’applicazione diretta del peso complessivo dell’opera su un piano di posa 
considerato come già consolidato. 
Nella figura sottostante si riporta una rappresentazione indicativa della deformata 















6.3.2.3 Ammissibilità dei cedimenti 
 
Considerando i valori di cedimento complessivi subiti dalla platea di fondazione e i 
cedimenti differenziali misurati in relazione alle fasi di costruzione, si ottengono i 
seguenti dati: 
 
Ammissibilità dei cedimenti per la platea di fondazione 








76−Sδ  5.78 
86−Sδ  0.63 
96−Sδ  0.20 
87−Sδ  5.15 
97−Sδ  5.98 
Cedimento differenziale 
(cm) 
jiS −δ  
98−Sδ  0.83 
)( 76−ϑtg  4108 −⋅  
)( 87−ϑtg  4104.9 −⋅  Rotazione )( jitg −ϑ  
)( 98−ϑtg  5108.6 −⋅  
Deformazione angolare maxα  86−α  0.1002 
Rotazione rigida )(ωtg  )( 96−ωtg  4101.4 −⋅  
Inflessione relativa massima max∆  8,67−∆  1.705 
)( 76−βtg  4101.8 −⋅  
Distorsione angolare )( jitg −β  
)( 98−βtg  5101.6 −⋅  
 




I parametri che descrivono i cedimenti assoluti e diff renziali, sono rappresentati in 
maniera grafica nella figura sottostante (Burland – Wroth, 1974). 
 
 
Nel caso in esame, non si considera un cedimento differenziale fra diversi punti della 
platea, ma quello risultante fra i diversi siti di indagine. 
Questa annotazione è motivata dall’andamento previsto per la deformata di una 
struttura a rigidezza infinita: in questo caso, infatti, non si misurano forti variazioni 
di abbassamenti fra i punti interni alla area di car co. 
Per questo motivo, si è preferito considerare i risultati ottenuti per i diversi siti di 
indagine, come valori caratteristici di alcuni punti della platea di fondazione. 
 
Un cedimento uniforme non determina variazioni nello stato tensionale della 
struttura in elevazione, e pertanto potrebbero esser  tollerati anche cedimenti elevati 
purché compatibili con la funzionalità dell’opera.  
Al contrario movimenti di rotazione rigida e cedimenti differenziali alterano le 
sollecitazioni nella struttura e sono quindi più pericolosi per l’integrità dell’opera. 




Poiché tuttavia il cedimento differenziale aumenta al crescere del cedimento 
assoluto, spesso si pongono limitazioni al cedimento assoluto, di meno incerta 
determinazione, ed in tal modo ci si garantisce anche rispetto al cedimento 
differenziale. 
Per valutare l’ammissibilità dei cedimenti misurati mediante l’algoritmo Righi-
Piacentini, si fa ricorso ai valori ammissibili proosti secondo Sowers (già riportati al 
§ 6.1) relativi sia al cedimento massimo che ad altri parametri di deformazione: 
 
 










Dal confronto con i dati riportati nelle tabelle, si ottiene: 
36.17max =< SSamm  cm 
Anche considerando come caso isolato il valore risultante dalla prova CPT-7 e 
accettando come valore caratteristico di cedimento dell’area di carico il valore medio 
risultante dalle altre prove ( 50.11, =mCS  cm), si ottiene comunque una condizione di 
non ammissibilità essendo: 
105, ÷=> ammmC SS  cm 




6.3.3 Considerazioni sul cedimento secondario 
I valori ottenuti fino ad ora si riferiscono al solo cedimento primario subito dal 
terreno, considerando tali risultati come limite oltre al quale il terreno, essendo 
consolidato, non risente più del carico applicato e quindi non subisce nuovi 
movimenti. 
Questa condizione di studio, sebbene semplicistica, è onsiderata accettabile per la 
presenza di cedimenti talmente elevati da richieder comunque l’adozione di nuove 
soluzioni progettuali (vedi § 6.2). 
 
In questo paragrafo si riportano alcune considerazioni sul cedimento secondario, 
dovuto al fenomeno viscoso, considerato nell’arco temporale della vita utile 
dell’edificio previsto. 
Per procedere nella valutazione si fa riferimento alla correlazione elaborata da Mesri-
Choi (1985): 
CC ⋅÷= )01.004.0(α  
dove 
αC  costante di deformazione secondaria 
C  costante di compressibilità 
considerando il ramo di deformazione secondario come rettilineo14 










= αα  
dove 
IIH∆  cedimento secondario 
t  tempo generico 
100t  tempo di riferimento per il passaggio dal cedimento primario al secondario 
 
                                                
14 L’errore commesso approssimando l’andamento della formazione secondaria come rettilineo e 
non curvo è ritenuto trascurabile ai fini della valut zione dei cedimenti complessivi. 




è possibile valutare i cedimenti secondari in funzio e del tempo di vita utile 
dell’edificio stimato in 50=VUt  anni. 
Per la stima della costante di compressione secondaria, si è valutato un valore medio 
caratteristico per l’intero strato indagato, della costante di compressibilità per i 
diversi siti di indagine a cui applicare la correlazione di Mesri-Choi. 
Dalle valutazioni dei cedimenti ottenuti mediante l’approccio Righi-Piacentini, 
attraverso una back analysis, si ricava un valore ritenuto rappresentativo15 dell’intero 
sottosuolo indagato. 
Da una media ponderata si ottengono i seguenti valori di parametri di 
compressibilità: 
 
Stima approssimata dei parametri di compressibilità 
Prova di 
riferimento 
mC  min,αC  max,αC  
CPT-6 0.11 31010.1 −⋅  31040.4 −⋅  
CPT-7 0.093 41027.9 −⋅  31072.3 −⋅  
CPT-8 0.11 31010.1 −⋅  31040.4 −⋅  
CPT-9 0.11 31010.1 −⋅  31040.4 −⋅  
 
Considerando il solo incremento di carico (peso dell’edificio completato decurtato 
del peso del terreno rimosso) si ha un volume di terreno interessato dal cedimento di 
uno spessore: 
00.170 =H  m ( 21.00 m da p.c.) 
Tenendo conto di un tempo di vita utile dell’edificio, di 
50=VUt  anni 
e considerando un tempo necessario per il completamento della consolidazione 
primaria: 
                                                
15Il procedimento prevede una approssimazione con ampio grado di confidenza. Tale grado di 
incertezza è comunque a favore di sicurezza, fornendo valori di cedimenti in eccesso, ed è considerato 
accettabile dato il grado di definizione che si vuole mantenere nella valutazione del cedimento 
secondario. 




2100 ≅t  anni 
si ottengono i valori complessivi del cedimento secondario per i diversi siti di 
indagine dalla formula: 
)log( 1000 ttCHH II ⋅⋅=∆ α  
Tali cedimenti saranno da sommare a quelli già avvenuti per effetto della 
compressione primaria. 
 
Stima approssimata dei cedimenti secondari 
Prova di riferimento minIIH∆  (cm) maxIIH∆  (cm) 
CPT-6 2.61 10.5 
CPT-7 2.20 8.81 
CPT-8 2.79 10.9 
CPT-9 2.63 10.4 
 
Considerando un valore medio di costante di compressibilità secondaria: 
mm CC ⋅= 02.0,α  
si definisce un valore di cedimento secondario medio al termine della vita utile 
dell’opera: 
20.5, =∆ mIIH  cm 
Tale valore risulta non trascurabile tenendo present  che coinvolge la rete di impianti 
connessi all’esterno dell’edificio. 
Le soluzioni alternative che verranno esaminate saranno studiate al fine di ridurre 
(oltre al cedimento primario) l’effetto del cedimento secondario. 
Si riporta a titolo indicativo un diagramma unificato in cui viene rappresentato in 
forma grafica l’andamento del cedimento complessivo in funzione del tempo di vita 
utile dell’edificio previsto. 
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6.4 Confronto fra metodi di calcolo adottati 
In conclusione a questo capitolo, si riportano i risultati ottenuti per i metodi utilizzati 
nel calcolo dei cedimenti: 
 calcolo analitico con riferimento a strati di spessore pari a 1 m 
 utilizzo di un programma di calcolo (CEDIM) 
 algoritmo Righi-Piacentini 
Il confronto consente una visione più dettagliata e più vicina al reale comportamento 
del terreno, potendo considerare la struttura nei du  casi limite di struttura a rigidezza 
nulla (primi due metodi) e struttura a rigidezza infinita. 
In entrambi i casi, comunque, si è verificata l’inammissibilità dei cedimenti assoluti 
misurati rispetto ai valori limiti proposti da Sowers. 
 














metodo di analisi per 
strati di spessore 1 m 
15.68 15.68 NO 
Struttura a 
rigidezza nulla utilizzo del programma di 
calcolo CEDIM 
16.52 16.52 NO 
Struttura a 
rigidezza infinita 
applicazione algoritmo  
Righi-Piacentini 
17.36 11.50 NO 
 
 
Considerando il valore di cedimento medio (mCS , ), si riporta una rappresentazione 




In conclusione si ritiene la struttura di fondazione formata dalla sola platea, una 
soluzione non idonea per il carico previsto e la tipologia di terreno indagato. 




I cedimenti, infatti, previsti risultano avere entità non ammissibili, tali da creare 




Nei prossimi capitoli si considereranno soluzioni alternative, al fine di limitare il più 
possibile tali cedimenti e conferire la massima stabili à all’opera da realizzare. 
Platea 
Def. Struttura elastica 
Def. Struttura rigida 




7  PALI DI FONDAZIONE 
 
Nel capitolo precedente è stato mostrato come la soluzione strutturale di una platea di 
fondazione, risulti non idonea per l’entità dei cari hi previsti per la realizzazione 
dell’edificio Direzionale, in relazione al terreno indagato, subendo cedimenti assoluti 
eccessivi per la stabilità della struttura stessa. 
Nel presente capitolo si vuole indagare la possibilità di realizzare una fondazione su 
gruppo di pali, per ridurre i cedimenti causati dall’applicazione del carico sull’area di 
interesse. 
 
Il ricorso ai pali di fondazione risulta motivato quando si presentino condizioni fra le 
quali le più comuni sono: 
- terreno con caratteristiche meccaniche scadenti 
- necessità di limitare cedimenti altrimenti eccessivi e non ammissibili 
- necessità di riportare i carichi a profondità non suscettibili di effetti dovuti 
all’erosione 
- necessità di assorbire carichi orizzontali 
- necessità di realizzare opere al largo delle coste 
- necessità di rinforzare strutture di fondazione giù esistenti (sottofondazione) 
Nel caso in esame, già si è visto, che i cedimenti calcolati nell’ambito di una 
fondazione superficiale, quale la platea, risultano essere superiori ai valori limite 
suggeriti da Sowers. 
Inoltre si presenta la necessità di un intervento che limiti (o al limite annulli) l’effetto 
della consolidazione secondaria, al fine di evitare danni alle strutture impiantistiche, 
oltre che a limitare la formazione di fessure all’interno dell’edificio. 
 
Si fa riferimento, in particolare, alla scelta progettuale di pali di fondazione trivellati 
(tipologia più diffusa), con conseguente necessità di intervento per la rimozione di un 
volume di terreno uguale al volume occupato dal palo di calcestruzzo. 
Questa operazione di perforazione preliminare, comporta due importanti 
conseguenze: 
 
- un effetto di decompressione lungo il terreno prossimo al foro 




- un rimaneggiamento del terreno circostante il foro c n conseguente 
diminuzione delle caratteristiche meccaniche. 
 
Questi aspetti devono essere tenuti in conto in fase di analisi della portata dei pali, in 
particolar maniera l’aspetto relativo alle caratteristiche meccaniche nel terreno 
circostante il foro, in quanto saranno le prime ad essere chiamate in causa all’atto di 
messa in carico del palo di fondazione. 
 
Nel caso in esame dell’edificio ad uso Direzionale, ttraverso confronti con soluzioni 
adottate in cantieri simili, sono stati previsti pali con dimensioni: 
1000800÷=φ  mm diametro del palo 
3025÷=L  m lunghezza del palo. 
 
Come visto al capitolo 2.5, è possibile, sfruttando le correlazioni elaborate da 
Bustamante-Gianesenelli, ricavare una stima della capa ità di portanza dei pali 
attraverso le misurazioni eseguite con prove penetrometriche statiche. 




Come detto nella descrizione dell’algoritmo, i risultati ottenibili risultano 
generalmente sovrastimati e poco affidabili essendo sensibili di diversi elementi di 
incertezza. 
 
Per tale motivo si procede nel calcolo facendo riferim nto ai criteri di calcolo 
proposti dalla Associazione Geotecnica Italiana (AGI, 1997) per il calcolo della 
portata dei pali di fondazione. 
Questo approccio prevede il ricorso a parametri geotecnici quali peso per unità di 
volume, angolo d’attrito interno, coesione non drenata. 
Per l’applicazione dei criteri di calcolo si farà rife imento ai valori caratteristici delle 
macrounità lito-stratigrafiche (come definite al capitolo 5.1.3) al fine di utilizzare un 
approccio sicuramente più approssimativo (rimanendo comunque in un ordine di 
approssimazione accettabile ai fini del calcolo) rispetto a quello puntuale di una 
valutazione strato per strato, ma relativamente semplice e a favore di sicurezza (in 
quanto non considera la presenza di terreno eterogene   quindi tiene conto delle  
caratteristiche peggiori presenti in sito). 
 
I valori così ottenuti verranno poi confrontati con quelli ricavabili da correlazioni 
empiriche con le misurazioni da prove penetrometriche statiche. Questo confronto 
risulterà utile in quanto fornirà: 
 
- un contributo per un maggiore affinamento dei valori di portata da 
considerare 
- un contributo, seppur molto modesto, alla sperimentazione relativa alle 
correlazioni empiriche fra valori da prove CPT e portata limite dei pali di 
fondazione. 
 
Nota la capacità di portata della palificata proposta, verranno valutati i cedimenti ad 
essa connessa,, attraverso la trattazione proposta dal professor Righi in 
collaborazione agli ingegneri M. Orsoni e V. Gelsi (2006-2007), all’atto della 
applicazione del carico dovuto alla realizzazione dell’edificio previsto. 




7.1 Calcolo della portata del palo isolato mediante  
raccomandazioni AGI 
La capacità portante di un palo di fondazione è scomponibile in due contributi: 
- la capacità portante di base 
- la capacità portante per attrito laterale 
secondo la formula: 
SPPT QQWQ +=+  
dove 
TQ  capacità portante limite totale 
PW  peso proprio del palo di fondazione 
PQ  capacità portante di punta 
SQ  capacità per attrito laterale 
 
Si calcolano le due componenti in maniera distinta, prescindendo dalla possibile 
interazione tra la resistenza offerta in punta e quella legata all’attrito laterale. 
Poiché il carico trasmesso dal palo al terreno circostante è funzione 
- della geometria del palo 
- delle caratteristiche del terreno circostante il palo 
- dell’entità del carico applicato 
- del tempo 
Anche le espressioni riportate per il calcolo della portata non sono scevre da un 
carattere empirico basato su osservazioni da precedenti esperienze. 
 
Come detto in apertura del capitolo, per la valutazione della portata dei pali di 
progetto, si fa riferimento alla suddivisione del terreno in macrounità lito-
stratigrafiche, come esposto nella modellazione geotecnica (vedi § 5.1.3). 
Poiché i pali previsti raggiungeranno profondità superiori ai 20 m da p.c. (la 
lunghezza minima prevista, infatti è di 25.00 m da piano di scavo), si considerano i 
dati risultanti dalle prove CPT-8 e CPT-9 in quanto le sole1 a fornire valori 
attendibili oltre tale profondità. 
 
                                                
1 Si ricorda che i valori relativi al sito di indagine 7, per profondità superiori ai 20 m da p.c., sono stati 
dedotti da altre prove in sito differenti dalle CPT, quali P.P., Torvane e SPT. 




Si riporta in maniera sintetica nella tabella sottostante, la descrizione geotecnica delle 
macrounità considerate attraverso i valori medi ritenuti caratteristici dell’intero banco 
di terreno. 









mCq ,  
(t/mq) 
mSf ,  
(t/mq) 






φ ′  
A 0.60 2.60 2.00 210.0 8.33 1.08 1.80 6.0 - 
B1a 2.60 9.60 7.00 80.0 4.21 4.68 1.91 6.5 - 
9.60 16.20 6.60 4.5 
B1b 
16.20 18.20 2.00 
161.9 6.67 18.05 1.93 
(8.0) 
- 
B2 6.80 9.60 2.80 167.7 8.15 34.65 1.97 5.0 - 
C 18.20 21.20 3.00 >1000 15.33 40.16 2.01 - 40° 
D 21.20 33.00 11.80 307.0 13.60 46.19 1.98 8.0 - 
 
Per la valutazione dell’angolo di attrito dell’Unità C si è fatto riferimento alla 
trattazione di Schmertmann per la definizione di tale parametro in funzione della 
densità relativa secondo la formula: 
RD⋅+=′ 14.028φ  
in cui la densità relativa è stata valutata mediante correlazioni con la prova CPT 
(vedi § 2.3.1.2). Essendo, tale valutazione soggetta ad un accumulo di 
approssimazioni nel passaggio dai valori di CPT all’angolo d’attrito, si è considerato 
il diagramma, proposto da Robertson e Campanella (1983), che correla l’angolo di 
resistenza al taglio di terreni incoerenti con la resistenza alla punta media e la 
tensione verticale efficace a metà strato2.  
 
Il valore del peso per unità di volume è stato valutato attraverso i risultati da prove di 
laboratorio, per provini estratti in corrispondenza delle diverse unità stratigrafiche. 
 
La valutazione della coesione non drenata deriva da lcune considerazioni relative 
all’andamento in funzione della profondità della resistenza laterale misurata dal 
manicotto del penetrometro a confronto con i valori di coesione derivanti dalla 
formula già riportata (vedi § 2.3.1): 
                                                
2 La correlazione rappresenta un approccio semplice, documentato e leggermente conservativo per la 
valutazione del valore di picco dell’angolo di attrito efficace  











e di seguito riportati in forma grafica: 













































La attendibilità utilizzata nella stima della coesione non drenata si fonda su alcune 
ipotesi assunte: 
- i valori di picco della coesione registrati mediante la formula empirica, 
corrispondono a strati con una certa percentuale di materiale grossolano per i 
quali tale coesione perde di significato. 
- si sono mantenuti i valori più vicini ai valori minimi, in quanto più prossimi 
ai dati relativi agli strati coesivi per i quali i valori di coesione e di resistenza 
sul manicotto risultano pressoché coincidenti. 
- il rimaneggiamento del terreno per effetto della perforazione precedente la 
posa in opera del palo di fondazione, crea una diminuzione delle 
caratteristiche meccaniche, pertanto, il ricorso ad una stima più prossima ai 
valori minimi calcolati secondo la correlazione empirica vista, è un approccio 
cautelativo, ma comunque vicino alle condizioni reali in cui si troverà il 
terreno immediatamente circostante il palo. 
- alla profondità di circa 16.20 m da p.c., si rileva una variazione significativa 
nell’andamento della coesione non drenata e della resistenza laterale. 
Sebbene gli strati interessati rientrino nella medesima unità stratigrafica 
(Unità B1b) si è ritenuto opportuno segnalarli in maniera distinta. 
 
Il valore della pressione litostatica efficace, è stato valutato come la pressione 
esercitata sul piano di contatto fra l’unità stratigrafica considerata e quella 
immediatamente precedente. 
 
Noti i valori caratteristici relativi ai parametri geotecnici di interesse, si è proceduto 
con la valutazione separata della capacità portante di base e per attrito laterale di un 
palo di fondazione isolato. 




7.1.1 Stima capacità portante di base 
Nel caso in esame è presente una sola unità di terreno a componente ghiaiosa (Unità 
C) ma questa non è sufficientemente spessa e quindi non n grado di accogliere la 
base del generico palo; si considerano difatti palicon lunghezze che gli permettono 
di oltrepassare tale unità incoerente e di arrivare sino all’unità coesiva più profonda 
(Unità D). 
 
Il progetto prevede quindi la realizzazione di pali sospesi, ovvero non poggianti su 
un terreno profondo resistente, di lunghezza circa 25 m che permettono di trasferire il 
carico attraverso tensioni tangenziali d’attrito o d’aderenza lungo il fusto del palo 
stesso.  
 
Essendo trascurabile la resistenza di punta offerta dal terreno coesivo, è possibile, ai 
fini del calcolo preliminare della portata del palo di fondazione isolato, non 
considerare il contributo fornito dalla componente di portanza di base. 
 
7.1.2 Stima della capacità portante per attrito laterale 
Essendo i pali di fondazione considerati, pali sospesi, si è visto come la portata di 
base possa essere trascurata ai fini del calcolo della portata limite del palo inteso 
come isolato. 
Tutto il carico applicato alla testa del palo viene quindi affidato alla resistenza offerta 










L’analisi procede in condizione di SLU, per tanto si cerca il valore oltre al quale si ha 
scorrimento del palo (o del terreno se si considera un  adesione maggiore della 
coesione). 
Nel valutare la componente di resistenza offerta dall’attrito laterale si ritiene 
importante, per maggiore semplicità di esposizione, mantenere separato lo studio nel 
caso di terreni coesivi (Unità B1a, B1b, B2, D) e di terreni incoerenti (Unità C). 
 
7.1.2.1 Capacità in terreni coesivi 
La caratteristica meccanica che consente al palo di trasferire il carico applicato nel 
terreno circostante è la coesione. 
In particolare, le tensioni tangenziali da considerar  risulteranno essere coincidenti 
con il valore medio di aderenza fra palo e terreno secondo la formula: 
ac=limτ  
dove  
ac  indica il valore medio di aderenza laterale del palo. 
 
Dalla teoria sappiamo che la rottura può avvenire: 
- nel contatto palo–terreno (aderenza minore della coesione del terreno 
circostante) 
- nel contatto terreno-terreno (aderenza maggiore rispetto alla coesione 
riscontrata nel terreno) 
 
Per comprendere quale sia il meccanismo di rottura si f riferimento al coefficiente 







Uc⋅= ατ lim  
cioè si considera una aliquota, secondo il coefficinte empirico α , della coesione 
non drenata come valore di riferimento per le tensio i tangenziali lungo la profondità 
del palo. 




Tale coefficiente può essere valutato mediante curve sperimentali elaborate da 
diversi autori (Peck, Terzaghi, Tomlinson, Woodward, Kerisel, et al.) e racchiuse in 
forma grafica nel diagramma di Mc Clelland (1974). I 
n generale si considera variabile tra i valori limite: 
 
1≅α    per terreni normal consolidati ed argille poco o mediamente 
compatte 





Si procede ad un calcolo parametrico che permette al variare di alcuni parametri, 
quali il diametro del palo4 e la tipologia di realizzazione del palo stesso, di 
                                                
3 In particolare seguendo il lavoro di Skempton, si sottolinea come il valore dell’aderenza sia 
fondamentalmente governato dalla resistenza al taglio de l’argilla rimaneggiata nelle zone a diretto 
contatto con il palo. La diminuzione delle caratteristiche meccaniche per il rimaneggiamento, 
comporta un intervallo di valori limite del coefficiente α  pari a : 6.03.0 ÷=α . Il valore del 
coefficiente sarà quindi legato fortemente al contenu o d’acqua del terreno e all’effetto di 
assorbimento d’acqua da parte dell’argilla. 
4 Come posto in principio di capitolo, si è considerato un palo con diametro: 
800=φ  
tuttavia nel procedere con il calcolo si vuole mantenere tale dato come variabile, al fine di ottenere un 
dimensionamento ottimale per la tipologia di problema in esame. 




determinare il carico massimo che può essere sopportato dalla palificata al variare 
del numero di pali che la compongono. 
Il numero di pali e la tipologia di pali è l’informazione che si ricerca in questa 
analisi, in quanto permette di dare delle prime informazioni sui costi e sui tempi 
dell’intervento e quindi sulla fattibilità dello stesso.  
 
La valutazione della capacità avviene in termine di tensioni totali considerando la 
portata per attrito laterale come uniforme su tutta la superficie laterale del palo 
considerando il terreno in condizioni non drenate. 
 
Il generico palo di fondazione, in relazione alla stratigrafia di progetto individuata, 
attraversa strati di diversa natura, o comunque conaratteristiche e proprietà 
geotecniche variabili con la profondità, per cui la c pacità portante dovrà essere 
valutata per sommatoria dei contributi dei differenti strati.  
 
Data la tipologia di terreni indagati, si considera un valore di coefficiente indicativo 
pari a: 
8.0≅α  
da cui è possibile ricavare per ogni unità stratigrf ca il valore per unità di superficie 
delle tensioni tangenziali e, conoscendo lo spessor di tali unità, il valore di portata 
del palo in funzione dei diametri limite considerati: 
1000800÷=φ  
 


















lQ min,  
(t) 
F
lQ max,  
(t) 
B1a 4.00 6.80 2.80 6.5 5.2 7.04 8.80 36.6 45.74 
9.60 16.20 6.60 4.5  3.6 16.59 20.74 59.72 74.66 
B1b 
16.20 18.20 2.00 (8.0) 6.4 5.03 6.28 32.19 40.19 
B2 6.80 9.60 2.80 5.0 4.0 7.04 8.80 28.16 35.20 
D 21.20 29.00 7.80 8.0 6.4 19.60 24.50 125.44 156.80 
Valore complessivo di resistenza per attrito ( minφ ) 282.11 t 
Valore complessivo di resistenza per attrito ( maxφ ) 352.59 t 





Si sottolinea che  
- la profondità considerata per il calcolo relativo alla Unità D non comprende 
l’intera unità ma è limitata alla profondità raggiunta dal palo di fondazione: 
00.2900.400.25 =+=+= SCAVOPP zLz  m da p.c. 
- non sono considerati nell’analisi gli strati coinvolti dallo scavo di fondazione 
(Unità A e parte di Unità B1a fino alla quota di 4.00 m da p.c.) 
-  
7.1.2.2 Capacità in terreni non coerenti 
 
Nel caso dei terreni incoerenti, raggruppati nell’Unità C, è necessario tenere conto 
della resistenza offerta dalla presenza di tensioni orizzontali generate dal peso del 
terreno circostante: 
000 kVh ⋅′=′ σσ  
dove 
0k  coefficiente di spinta a riposo. 
 
Poiché tale unità stratigrafica risulta essere sotto il piano di falda ( 50.4=GWL  m da 
p.c.) è necessario procedere in termini di tensioni efficaci. 
 
Per il calcolo della tensione tangenziale di aderenza e/o di attrito di pali in terreno 
incoerente si  utilizza il metodo β: 
 
βστ ⋅′= 0lim V  
 
dove 
)(0 δβ tgk ⋅=  
avendo segnato con )(δtg  il coefficiente di attrito palo-terreno. 
 
Nel caso in esame è possibile considerare il valore di angolo d’attrito palo-terreno 
molto prossimo al valore di angolo d’attrito interno φ ′ . 




Considerando sempre il caso dei due diametri limiti di progetto e valutando la 
costante di spinta a riposo attraverso la formula: 
36.0)sin(1)sin(10 =′−=−= φδk  







immiVmV γσσ  t/mq 
 

























lQ min,  
(t) 
F
lQ max,  
(t) 
C 18.20 21.20 3.00 40° 12.59 7.54 9.43 94.92 118.65 
Valore complessivo di resistenza per attrito ( minφ ) 94.92 t 
Valore complessivo di resistenza per attrito ( maxφ ) 118.65 t 
 
7.1.2.3 Portata limite complessiva per palo isolato 
Considerando il contributo fornito dalla portata per attrito nei terreni coesivi e nei 
terreni incoerenti, attraversati dal palo di fondazione di lunghezza 25.00 m si 
ottengono le portate nel caso di pali di fondazione con diametro variabile secondo il 
range previsto da progetto: 
1000800÷=φ  
 
Come detto in precedenza, la portata complessiva del palo di fondazione terrà conto 
solo del contributo fornito dall’attrito laterale nel contatto palo-terreno, potendo 
trascurare gli effetti di portata di base forniti dallo strato coesivo al di sotto del palo. 
Oltre ai valori di portata, si dovrà tenere conto della parte di resistenza impegnata per 
compensare il peso proprio del palo secondo la formula: 
PSPT WQQQ −+=  
Con 








Portata complessiva per palo di fondazione isolato 





Portata di base (t) - - 
terreno coesivo 282.11 352.59 





Peso proprio palo (t) 31.42 49.09 
Portata complessiva (t) 345.61 422.15 
 
I valori ottenuti dipendono sia da parametri caratteris ici del terreno (che a loro volta 
sono funzione del tipo e della modalità esecutiva del palo), sia dalle ipotesi assunte 
per simulare il comportamento a rottura del complesso palo-terreno. 
Per tale motivo,l in realtà, risulta necessario applicare un coefficiente di sicurezza, 
definito sulla base della influenza dei vari fattori sul comportamento complessivo del 
palo. 
Seguendo i valori suggeriti dall’AGI (1984; 1997), è possibile considerare una 
portata ammissibile secondo il rapporto: 
FS
Q
Q TOT=lim  
Poiché, nel caso in esame, il carico limite è affidto alla sola resistenza laterale 
lasciando le deformazioni dovute alla portata di base in campo elastico, si fa 
riferimento al valore massimo suggerito per il fattore di sicurezza: 
5.25.275.1 =⇒≤≤ FSFS  
 








lim ==Q  t 




7.2 Calcolo della portata del palo isolato mediante  prove CPT 
Nel paragrafo presente si porta il calcolo della portata di un palo di fondazione 
considerato come isolato attraverso la trattazione vista nei capitoli precedenti (vedi § 
2.5.1), elaborata da Bustamante-Gianeselli (metodo LCPC). 
Scopo del calcolo è quello di verificare la coerenza dei risultati con quelli ottenuti 
applicando i criteri da normativa AGI. 
 
Dalle considerazioni precedenti, si valuta il caso di pali sospesi, per i quali è 
possibile ritenere trascurabile l’apporto alla portata complessiva fornito dalla portata 
di base. 
Questa semplificazione, consente un maggiore grado di precisione nella valutazione 
della portata. Infatti parte della difficoltà nella applicazione del metodo detto alla 
stima della capacità di portata dei pali è legata ai coefficienti da definire nella 
valutazione della portata di base. 
 
Considerando dunque il solo apporto fornito dalle tensioni tangenziali lungo il piano 
di contatto palo-terreno, si fa riferimento alla formula elaborata dagli autori 
dell’algoritmo: 
 
∑∑ ⋅⋅⋅=== iSiFLiFLLim lDqQQQ π  
 
D  diametro del palo di fondazione 
Siq  valore limite di resistenza d’attrito laterale per lo strato i-esimo 
il  dimensione dello strato i-esimo 
 
Il valore limite di resistenza d’attrito laterale è ricavato secondo la correlazione con 






q =  
in cui il parametro α  di proporzionalità è valutato in funzione del tipo di terreno e 
della categoria entro cui ricade la tipologia di pal revisti. 
 




Nel caso in esame, i pali di fondazione di progetto sono pali trivellati (cast screwed 
pile), per i quali si può ricorrere ai valori tabellati per la categoria IA sia per il valore 
del fattore α , sia per il valore limite di Sq  prevista: 
 
Fattore α  Valore massimo Sq  
Categorie 
I II I II III 
Natura del suolo Cq  








































Limi e sabbie sciolte 
<50
0 






















































addensata e ghiaia 
120
0 
















La possibilità di considerare coefficienti di riferimento per ogni tipologia di terreno, 
compresa quella per terreni non coesivi, comporta il v ntaggio di un metodo unico 
per l’analisi dell’intero sottosuolo indagato. 
 
Applicando i coefficienti messi in evidenza nella tabella sopra riportata, si ottengono 


























lQ min,  
(t) 
F
lQ max,  
(t) 
B1a 4.00 6.80 2.80 30 2.67 7.04 8.80 18.80 23.49 
B1b 9.60 18.20 8.60 40 4.05 21.62 27.02 87.54 109.42 
B2 6.80 9.60 2.80 40 4.2 7.04 8.80 29.56 36.94 
C 18.20 21.20 3.00 150 13.3 7.54 9.43 100.3 125.35 
D 21.20 29.00 7.80 8.0 7.67 19.60 24.50 150.36 187.95 
Valore complessivo di resistenza per attrito ( minφ ) 386.56 t 
Valore complessivo di resistenza per attrito ( maxφ ) 486.15 t 
 
Ai valori ottenuti è necessario applicare la correzione prevista 
 
4.1
limQQN =  
 
legata alla incertezza nella determinazione delle costanti di proporzionalità e quindi, 
nel caso in esame, solo del coefficiente α . 
 
Il risultato complessivo della trattazione seguendo l’approccio di Gianeselli-









max, ==NQ  t 
avendo indicato con 
NQ  portata nominale del palo di fondazione 
 
Volendo anche in questo caso ottenere una stima di portata ammissibile, si ricorre al 
valore di fattore di sicurezza adottato per il calcolo attraverso i criteri suggeriti 
dall’AGI: 
 






11.276min ==ammQ  t 
04.138
5.2
11.345max ==ammQ  t 




7.3 Confronto fra gli approcci adottati 
 
Considerando anche per le correlazioni fra capacità portante e misurazione da CPT, il 
contributo fornito dal peso proprio del palo di fondazione, si vuole proporre un breve 
confronto fra i risultati ottenuti attraverso l’applicazione dei criteri di calcolo 
suggeriti dalla normativa AGI e quelli dall’approccio empirico elaborato da 
Gianeselli-Bustamante. 
 
Valori di resistenza per attrito laterale (t) 
 SLU Portata ammissibile 





Criteri calcolo AGI 377.03 471.24 138.24 168.86 
Approccio LCPC 276.11 345.11 110.64 138.04 
Rapporto medio 
AGILCPC QQ  
0.73 0.73 0.80 0.82 
Errore commesso 
LCPCAGI QQ −  
100.92 126.13 27.60 30.82 
 
I valori ottenuti rientrano nella valutazione della affidabilità del metodo secondo la 
tabella già proposta al capitolo 2.5.2 e qui di seguito riportata: 
 
 
Il metodo LCPC tende a sottostimare la capacità portante del palo fino ad un valore 
del 3% e risulta pertanto un approccio cautelativo. 





Si ritiene importante sottolineare nuovamente come il carattere empirico delle 
correlazioni proposte fra i risultati da CPT e valori di carico dei pali non sia libero da 
forti fonti di incertezze: questo aspetto motiva la possibilità di variazioni, anche 
rilevanti, fra prove di carico su pali, in funzione d lla modalità di esecuzione ed 
interpretazione dei risultati ottenuti. 
 
7.3.1 Affinamento valori di portata 
 
Nell’analisi precedentemente fatta, si è valutata, attraverso i criteri suggeriti 
dall’AGI, utilizzando un coefficiente di proporzionalità (coefficiente di aderenza) fra 






Questa semplificazione era giustificata dalla finalità dello studio, atta a confrontare i 
valori ottenibili con diversi approcci. 
 
Dal confronto fra i risultati e tenuto conto del valore massimo ricavabile mediante 
l’approccio LCPC e il valore di minimo previsto attr verso i criteri suggeriti 
dall’AGI, si motiva la scelta progettuale di pali con dimensioni: 
800=φ  mm  diametro del palo 
25=L  m  lunghezza del palo. 
 
Per proseguire nello studio delle soluzioni progettuali relative alla realizzazione 
dell’edificio, si ritiene necessario aumentare il grado di precisione riproponendo un 
calcolo della portata del palo di fondazione secondo una definizione più puntuale del 
parametro α . 
Il coefficiente empirico di aderenza dipende dal tipo di terreno, dalla resistenza al 
taglio non drenata del terreno indisturbato e dalla tecnica costruttiva del palo.  




Confrontando i valori suggeriti dall’Associazione Geotecnica Italiana con le curve 
definite nella correlazione grafica elaborata da Mc Clelland, si assumono, per il caso 
in esame (pali trivellati), i seguenti valori: 
 
 



















B1a 4.00 6.80 2.80 0.4 6.5 2.6 7.04 18.30 
9.60 16.20 6.60 0.6 4.5  2.7 16.59 44.7 
B1b 
16.20 18.20 2.00 0.6 (8.0) 4.8 5.03 24.14 
B2 6.80 9.60 2.80 0.6 5.0 3.0 7.04 21.12 
C 18.20 21.20 3.00 - - 12.59 7.54 94.92 
D 21.20 29.00 7.80 0.4 8.0 3.2 19.60 62.72 
 
Nell’ambito dell’affinamento dei dati di calcolo, no  si considerano variazioni per 
l’Unità C, in quanto non suscettibile di variazioni dovute all’uso del coefficiente α . 
 
Mediante i nuovi e più precisi valori, si ottiene la portata limite per attrito laterale del 
palo di fondazione (considerando sempre il caso di pali sospesi): 
 
∑ == 90.265FliS QQ  t 
 






Q SS  t 
 
Per ottenere il valore di portata complessivo è necessario tenere conto del peso 
proprio del palo inteso come contributo negativo alla portata complessiva:  
 
PST WQQ −=  
 




Considerando la realizzazione di pali in calcestruzzo, si considera un peso per unità 
di volume 5.2=clsγ  t/mc. 
Tenendo conto delle dimensioni previste per il palo di fondazione si ottiene la portata 
limite complessiva del singolo palo: 
 
82.10642.3124.138 =−=−= PST WQQ  t 
 
Riproponendo l’analisi dei carichi totali agenti sul piano di fondazione, è possibile 
ottenere il numero minimo di pali necessari per la st bilità del caso in esame 





n =  
 
Distribuzione carichi sul piano di fondazione 
Area platea (valore semplificato) 2200 mq 
Altezza platea 1.00 m 
Area piani (valore semplificato) 1800 mq 
n° piani 11 - 
Volume terreno di riporto 1600 mc 
Peso per unità di superficie della platea 2,50 t/mq 
Peso per unità di superficie dei piani 1.00 t/mq 
Peso per unità di volume del terreno di riporto 1,80 t/mc 
Peso complessivo dei piani 19800.00 t 
Peso complessivo platea 5500.00 t 
Peso complessivo terreno di riporto su platea 2880.00 t 
Carico complessivo agente sul piano di fondazione  28180.00 t 
 
Considerando, dunque, un palo trivellato con dimensioni da progetto: 
800=φ  mm 
25=L  m 




28180≅=n  pali 




7.4 Valutazione cedimenti secondo NTC 2008 
 
Per un ulteriore affinamento dei valori ottenuti, si riporta l’analisi della capacità 
limite di portata dei pali di fondazione attraverso le prescrizioni previste nella nuova 
Normativa Tecnica per le Costruzioni (NTC). 
Il DM 14/01/2008 prevede, per la scelta del tipo di palo ed il suo dimensionamento due 
possibili approcci: 
I diversi gruppi di coefficienti di sicurezza parziali sono scelti nell’ambito di due 
approcci progettuali distinti e alternativi. 
 
Nel primo approccio progettuale (Approccio 1) sono previste due diverse 
combinazioni di gruppi di coefficienti: la prima combinazione è generalmente più 
severa nei confronti del dimensionamento strutturale delle opere a contatto con il 
terreno, mentre la seconda combinazione è generalmente più severa nei riguardi del 
dimensionamento geotecnico. 
 
Nel secondo approccio progettuale (Approccio 2) è prevista un’unica combinazione 
di gruppi di coefficienti, da adottare sia nelle verifiche strutturali sia nelle verifiche 
geotecniche.  
 









Seguendo quanto prescritto dalla normativa (vedi NTC, § 6.4.3.1), è possibile 
applicare il primo approccio (Approccio 1), per la v lutazione della portata limite,  
per le combinazioni di carico da considerare: 
 
 combinazione 1:  
111 RMA ++  
dove 
- 1A  3.1=Fγ   per carichi permanenti strutturali  
 5.1=Fγ   per carichi variabili e permanenti non strutturali  
- 1M  0.1=′Cγ  coesione efficace 
0.1=′φγ  tangente dell’angolo di resistenza al taglio 
0.1=Cuγ  resistenza non drenata 
- 1R  0.1=Rγ  per pali infissi e trivellati 
 
 combinazione 2: 
212 RMA ++  
- 2A  0.1=Fγ   per carichi permanenti strutturali  
 3.1=Fγ   per carichi variabili e permanenti non strutturali  
- 1M  0.1=′Cγ  coesione efficace 
0.1=′φγ  tangente dell’angolo di resistenza al taglio 
0.1=Cuγ  resistenza non drenata 
- 2R  45.1=Rγ  per pali infissi e trivellati 
 
Il coefficiente Rγ  è applicato al valore caratteristico della resistenza del palo e 
permette di calcolarne il valore di progetto. Nel caso in esame il valore caratteristico 
kR della resistenza del singolo palo è calcolato facendo riferimento a metodi 
analitici, dove la resistenza è con l’impiego delle r lazioni empiriche 
precedentemente viste che utilizzano direttamente prove in sito. 
Da normativa risulta necessario tenere in considerazione il fattore di correzioni in 
funzione del numero delle verticali indagate da applicare alla resistenza calcolata.  




Nel definire il numero delle verticali indagate si fa riferimento alle verticali di 
indagine che arrivano alla profondità pari alla lunghezza dei pali, che permettono di 
ottenere una caratterizzazione completa del sottosuol : 
 
55.13 =ξ  per 4 verticali indagate  
42.14 =ξ  per 4 verticali indagate  
 
Il valore caratteristico del carico risulta essere pari a 12.81 t/mq, mentre il valore di 
progetto lo si ricava considerando i coefficienti moltiplicativi A1 e A2 per le diverse 
tipologie di carico: 
 
 
Definizione valore di carico di progetto combinazione 1 
Tipologia di carico Valore 
caratteristico 
(t/mq) 
Fγ  Valore di 
progetto (t/mq) 
Carico permanente strutturale 11.50 1.3 14.95 
Carico accidentale 1.31 1.5 1.965 
Carico totale 12.81 - 16.915 
 
Definizione valore di carico di progetto combinazione 2 
Tipologia di carico Valore 
caratteristico 
(t/mq) 
Fγ  Valore di 
progetto (t/mq) 
Carico permanente strutturale 11.50 1.0 11.50 
Carico accidentale 1.31 1.3 1.703 
Carico totale 12.81 - 13.203 
 
Sviluppando i calcoli relativi alla portata limite, considerando il carico di progetto, si 
ottengono valori di portata limite prossimi a quelli precedentemente ricavati: 
00.130lim ≅Q  t 
e quindi la necessità di un numero complessivo di pali per l’area indagata: 
220=n  




7.5 Considerazione sulla portata di pali in gruppo 
 
Nel dimensionamento di un insieme di pali è necessario considerare la presenza 
dell’interazione tra i pali: il comportamento di un palo del gruppo, infatti, non è 
necessariamente uguale al comportamento del palo isolato, sia in termini di rigidezza 
che di resistenza.  
I principali fattori che influenzano l’interazione fra pali sono la distanza tra essi, il 
metodo di messa in opera e la natura del terreno di fon azione 
L’interferenza causata dalla vicinanza con altri pal uò essere stimata attraverso il 
ricorso ad un coefficiente di proporzionalità definito come fattore di efficienza η . 
La portata complessiva, dunque, della struttura di fondazione non sarà la semplice 
somma delle portate dei singoli pali, ma sarà determinata dalla formula: 
 
TPQnQ ⋅⋅= η  
 
Avendo indicato con 
TPQ  portata complessiva del palo singolo 
 
Il coefficiente η  è dunque funzione dell’interasse della palificata e delle tecniche di 
realizzazione previste: in generale si possono stimare i seguenti valori di riferimento: 
 
1≅η   per terreni incoerenti5 e interassi non inferiori a 3 volte il diametro 
3
2≅η   per la portata di base di pali trivellati6 in terreni incoerenti 
1<η   per terreni coesivi 
 
Rifacendosi all’esperienza di Whitaker (1957) su modelli di laboratorio, si definisce, 
per pali in terreni coesivi, collegati in testa da una struttura che non interagisce con il 
terreno, un range di valori critici di interasse tra pali: 
φ⋅÷= )42(i  
                                                
5 Il valore di efficienza in caso di terreni incoerenti può divenire inferiore all’unità nel caso di pali 
trivellati eseguiti  senza una particolare cura e con effetti di allentamento del terreno fra i pali. 
6 Il valore deriva dall’esperienza di Meyerhof (1976) ed è causato dalla decompressione a cui è 
soggetto il terreno per effetto dello scavo precedente la realizzazione del palo. 




Per valori di interasse contenuti in questo intervallo la palificata può essere 
considerata come un unico blocco con capacità portante definita dal perimetro 
esterno della palificata stessa tenendo conto di unfattore di efficienza: 
8.06.0 ÷=η  
Tale coefficiente aumenta verso l’unità all’aumentare dell’interasse. 
 
Nel caso di una struttura di collegamento in testa ai pali interagente con il terreno 
sottostante è possibile considerare la palificata come blocco unico in cui la portata di 
base deve essere ridotta mediante un fattore di capacità portante 
( ))12(1)2.01(14.5 BDLBNC ⋅+⋅⋅+⋅=  
dove 
D  profondità del piano di posa intesa coincidente con la lunghezza dei pali di 
fondazione. 
 
Nel caso in esame, facendo riferimento a dati ricavati da letteratura scientifica e 
confrontando tali valori con le curve definite nel diagramma di Whitaker (1970), si 
valuta una efficienza della palificata: 
1≅η  
 





Inoltre l’aver trascurato la portata di base nell’ipotesi di pali sospesi, consente di 
prescindere dal calcolo del fattore di portata CN  e di considerare quindi la capacità 
di portata dell’intera palificata come la somma dei contributi dei singoli pali. 
 
L’interasse minimo da rispettare per limitare l’interferenza fra i diversi pali, 
considerando un diametro di progetto 800=φ , è di 
40.23min =⋅= φi m 
 
Volendo mantenere una disposizione regolare dei pali di fondazione, si nota che è 
possibile applicare il valore minimo di interasse per ali per il numero complessivo 
di pali previsti in conseguenza al calcolo della portata limite. 
 
In particolare, considerando la trattazione mediante i criteri di calcolo suggeriti 
dall’AGI7, si pone la distanza minima fra due pali vicini sia da assumere maggiore di 
3 volte il diametro. 
 
                                                
7 Il grado di approssimazione considerato è considerato accettabile per i fini della trattazione presente, 
oltre ad essere giustificato dalle ipotesi di assenza di portata di base e di classificazione del terreno in 
macrounità lito-stratigrafiche. 




7.6 Disposizione palificata di fondazione 
I calcoli precedenti erano eseguiti nell’ipotesi di comportamento agli Stati Limite 
Ultimi, tenendo conto di approssimazioni dovute alla geometria dell’area di carico, 
alla caratterizzazione geotecnica del sottosuolo attraverso macrounità, alla stima dei 
carichi applicati sulla base di esperienze da edifici simili già realizzati. 
 
Oltre a questi aspetti, sono da aggiungere le fonti di incertezza legate alle ipotesi 
poste nei metodi di calcolo e sui coefficienti correttivi assunti sulla base di database 
da prove sperimentali. 
 
Volendo ora valutare con maggiore attenzione l’applicazione delle fondazioni 
profonde al caso in esame è necessario tenere conto delle considerazioni precedenti. 
La correzione, dunque, dei risultati ottenuti comporta l’adozione di un numero 
minimo di  
206=n  pali  
da distribuire secondo le zone ritenute più sensibili al carico applicato. 
 
Per valutare la disposizione da assumere, si fa riferimento alla diffusione delle 
deformazioni verticali da soli carichi verticali secondo l’approccio A1 (NTC Cap 
6.2.3.1.1 – Azioni), fornite dallo studio progettistico (Planning s.r.l.) incaricato della 
analisi delle strutture. 
Tale carta cromografica, è ottenuta applicando al terreno un valore medio nel 
modello per la costante di Winkler pari a 00.7=WK  kg/cmc 
 









Come si evince dalla rappresentazione grafica, le regioni maggiormente sensibili al 
carico verticale saranno racchiudibili nel corridoio centrale della struttura, per cui i 
pali di fondazione verranno infittiti in corrispondenza di tale area secondo lo schema 
riportato di seguito. 









I pali di fondazione sono divisibili in gruppi di 4 (per l’area centrale maggiormente 
caricata) e di 3 (zone laterali). 
In corrispondenza di ogni gruppo si pone un elemento plinto di collegamento dello 
spessore di circa 00.1=PLz  m 
mentre si pone una soletta dello spessore di 
50.0=Sz  m 
in corrispondenza del vano ascensore e corpo scale. 





Volendo procedere con la valutazione dei cedimenti in conseguenza alla scelta 
progettuale di fondazioni profonde, si ritiene di poter considerare solo il caso in cui il 
carico assorbito dal pilastro, e il conseguente cedim nto, risultino maggiori. 
Per tale motivo si valuta l’area di interesse di un pli to posto lungo il corridoio 
centrale dell’edificio per ottenere il carico da applicare al singolo palo di fondazione. 
 











Avendo considerato un carico complessivo per unità di superficie come applicato 
uniformemente su tutta l’area di carico: 
 
 
Carico complessivo sul piano di fondazione 
Area platea (valore semplificato) 2200 mq 
Altezza platea 1.00 m 
Area piani (valore semplificato) 1800 mq 
n° piani 11 - 
Peso proprio platea8 2,50 t/mq 
Peso per unità di superficie dei piani 1.00 t/mq 
Peso complessivo piani 19800 t 
Carico agente sulla platea per struttura sovrastante 9.00 t/mq 
Peso per unità di volume del terreno di riporto 1,80 t/mc 
Volume terreno di riporto 1600 mc 
Peso terreno di riporto su platea 1,31 t/mq 
Carico complessivo 
agente sull’area sottostante la platea 12.81 t/mq  
 










P  t 
Tale carico inteso come concentrato, viene considerato come ripartito in maniera 
uniforme fra i pali di fondazione sottostanti il piastro. 
Considerando una disposizione dei pali di fondazione a maglia rettangolare è 





P  t 
 
Tale valore risulta: 
- inferiore a quello limite di capacità portante del palo di progetto 
precedentemente calcolato secondo la NTC 
- prossimo ai valori calcolati mediante i metodi LCPC e i criteri AGI 
                                                
8 Sebbene nel caso in esame non si abbia più la soluzione unica di platea per tutta l’area di fondazione, 
per il livello di approssimazione adottato in questa trattazione, si ritiene di non commettere un error  
significativo assumendo lo stesso valore di carico in quanto si vuole intendere incluso in questo valore 
il peso dei singoli plinti di fondazione e delle travi di collegamento. 




Ai fini della attuale trattazione non si procede nella analisi strutturale del palo di 
fondazione, considerando solo in termini qualitativi ale soluzione al fine di poter 
ottenere valori indicativi per un confronto con i risultati legati alle altre soluzioni per 
la struttura di fondazione considerate (vedi cap 7 – 9). 
 
Dalla conoscenza del carico applicato al palo, è possibile procedere nella valutazione 
dei cedimenti che tale struttura di fondazione subirà. 




7.7 Analisi dei cedimenti per fondazione su gruppo di pali 
 
Si procede facendo riferimento alla trattazione del problema elaborata dal professore 
Righi in collaborazione agli ingegneri Orsoni e Gelsi9 di cui si riporta una sintesi nei 
prossimi paragrafi. 
L’analisi dei cedimenti subiti dalla struttura di fondazione pensata come realizzata su 
pali di fondazione di dimensioni 
800=φ  mm 
00.25=L  m 
viene sviluppata mantenendo distinti i casi di: 
- palo isolato 
- gruppo di pali 
 
Tale suddivisione consente una maggiore snellezza di trattazione e fornisce 
un’indicazione importante sul contributo ai cedimenti fornito dalla presenza ed 
interazione fra più pali posti fra loro ad un interasse minimo di 
40.23 =⋅= φi  m 
 
Avendo considerato pali sospesi, si è posta l’ipotesi iniziale di un carico totalmente 
affidato alla portata per attrito laterale. 
Nella valutazione dei cedimenti, si ritiene di poter prescindere dal contributo fornito 
dalla portata di base. 
Tale ipotesi di procedura nasce dalla consapevolezza che la portata di base fornisce 
un contributo non trascurabile laddove si presenti u a deformazione in campo 
plastico del terreno circostante, ma perché questo avvenga, data la profondità 
relativamente elevata di riferimento, sono necessari cedimenti elevati e quindi non 
ammissibili al fine della stabilità dell’opera da realizzare. 
 
7.7.1 Cedimento per palo singolo 
 
                                                
9 Per semplicità di esposizione ci si riferirà in seguito all’approccio proposto indicandolo come 
metodo ROG (Righi – Orsoni – Gelsi) 




Per la valutazione dell’abbassamento di un palo di fondazione si assumono alcune 
ipotesi semplificative che verranno in un secondo tempo rimosse attraverso 
l’applicazione di coefficienti e di formule correttive al fine di ottenere una trattazione 
fluida e al contempo sufficientemente vicina al comp rtamento reale del terreno. 
 
7.7.1.1 Approccio semplificato 
  
Si pongono le seguenti ipotesi: 
- comportamento del terreno in campo elastico-lineare 
- palo reale assimilabile ad un palo ideale costituito da materiale uguale al 
terreno circostante 
- palo indeformabile 
- andamento del diagramma carico-deformazioni lineare 
 
In particolare: dalla prima ipotesi si ottiene la liceità della sovrapposizione degli 
effetti, assumendo l’equivalenza di una forza concentrata in un punto generico di uno 
spazio elastico, mentre nel caso reale sarà necessario tener conto del complesso di 
tensioni tangenziali distribuite lungo la superficie ilindrica. 
Attraverso l’applicazione della seconda ipotesi, si fa riferimento ad uno stato 
tensionale rappresentabile nel piano di Mohr attraverso un circolo con centro 
nell’origine. 
Questo comporta che lungo la superficie del palo si sviluppino esclusivamente 
tensioni tangenziali che risultano, quindi, essere le sole responsabili della 
deformazione del terreno. 
Data la particolare posizione del cerchio si possono assumere i valori di tensione: 
σσστττ ===== 21rV  
con le tensioni principali 1σ  e 2σ  sviluppate lungo piani inclinati di 45° rispetto alla 
superficie laterale del palo. 
La tensione principale risulterà diminuire con funzio e parabolica all’aumentare 



















Dalla conoscenza dei moduli elastici del terreno si ricava il valore dell’abbassamento 








Iδ     abbassamento in prima approssimazione 
)( tPPi VPP γγ −⋅+=  carico applicato in testa al palo 
PV     volume occupato dal palo 
)( tP γγ −    peso per unità di volume del palo reale 
)( tP γγ −    peso per unità di volume del palo ideale 
)( tPPV γγ −⋅  incremento di carico sul terreno per realizzazione del 
palo reale 
α  rapporto critico oltre al quale le tensioni trasmese al 
terreno sono trascurabili. 
 















































=  per materiale sottoconsolidato (UC) 
 
Considerando i valori medi delle costanti di compressibilità per le macrounità lito-
stratigrafiche considerate, si ricavano i valori di moduli elastici riportati in tabella e 
in forma grafica nel istogramma10 seguente: 
                                                
10 Poiché i pali previsti hanno profondità fino a 25.001 m dal piano di scavo, si fa riferimento per i dati 
relativi alle unità stratigrafiche, ai dati forniti dalla prova CPT-8: i valori ottenuti da questa indagine, 
infatti, forniscono, essere a parità di profondità raggiunta (33 m da p.c.), il valore di cedimento 
maggiore (vedi § 6.3.1.2) 





Unità Modulo elastico medio (t/mq) Spessore (m) 
B1a 798.84 2.60 
B2 1394.65 2.80 
B1b 2857.57 8.00 
C 4930.67 3.60 
D 7300.77 12.00 





































































Attraverso una media ponderata si ricava un valore medio rappresentativo del 














Applicando la formula precedentemente vista, si ottiene la stima dell’abbassamento 













Dove si è indicato 
R
r=α   rapporto limite tra il raggio R  del palo e la distanza radiale r  dal 
fusto del palo oltre alla quale l’azione dell’aderenza laterale non ha 
più effetto de formativo sul terreno 
 
Questo parametro fornisce, quindi, la dimensione della colonna11 di terreno attorno al 
palo considerato entro la quale si esauriscono le azioni tangenziali deformative 
dovute allo stesso palo. 
 
Nell’approccio in esame (ROG),  si considera, come possibile percorso di definizione 
del parametro, la lunghezza di deformazione in riferim nto alla pressione litostatica 
efficace, ponendo che la distanza cercata risulta esser  quella per la quale la tensione 






















in cui la distanza limite cercata risulta essere propo zionale al raggio del palo per un 
certo valore di pressione di contatto palo-terreno. 
                                                
11 Nella realtà la colonna di influenza non avrà generalmente un raggio costante in quanto tale zona è 
fortemente influenzata dalle caratteristiche del terreno e varia in funzione della profondità 




Questa formula pone però la condizione implicita che all’aumentare della profondità 
il raggio di influenza diminuisca in relazione all’umentare della sola pressione 
litostatica efficace. 
In realtà anche la pressione di contatto aumenta con il procedere in profondità 
secondo la relazione: 
000 VV Kk σσµτσ ′⋅=′⋅⋅==  
dove si è posto: 
0k  coefficiente di spinta a riposo 
µ  coefficiente di attrito palo-terreno 
σ  pressione di contatto palo-terreno 
K  costante del terreno (considerato omogeneo) 
 
Tenendo conto di queste condizioni è possibile riscrivere la formula per la stima 



























dove r  risulterà costante essendo rapporto fra due costanti. 
La definizione dei parametri necessari per ottenere una stima affidabile della distanza 
limite di influenza, e di conseguenza del rapporto limite α , risulta complessa sul 
piano teorico e quindi più facilmente risolvibile attr verso un approccio 
sperimentale. 
Facendo riferimento alle prove di carico su pali trvellati con snellezza 
3025÷== DLλ  eseguite in terreni prevalentemente argillosi di media 
consistenza, elaborate dagli autori del metodo in esame, si può considerare il valore 
del parametro cercato all’interno di un intervallo di ammissibilità: 
105÷=α  
 
Volendo mantenere un approccio cautelativo, si sceglie di adottare il valore massimo 
ammissibile. Sostituendo nella formula sviluppata per il calcolo dei cedimenti si 
ottiene in definitiva: 
44 104.8)101log(102.8 −− ⋅=+⋅⋅=Iδ  mm 
 





Il valore ottenuto è stato calcolato sotto le ipotesi di: 
- terreno omogeneo in campo elastico-lineare 
- palo non deformabile 
- palo rigido 
- carico trasmesso al terreno dalla base del palo considerato come carico 
concentrato al centro della base12 
- il calcolo dell’abbassamento avviene considerando valida l’espressione del 
Boussinesque 
 
Per affinare il metodo, avvicinandosi così al valore reale di cedimento del palo 
singolo, si fa ricorso ad alcune correzioni apportate al metodo in uso. 
In particolare si rimuovono le ipotesi iniziali, volendo tenere conto di un 
comportamento del terreno non necessariamente in campo elastico e della 
deformazione subita dal palo in conseguenza al carico pplicato. 
 
Per la componente legata al comportamento del terreno, si applica un coefficiente 
correttivo che tiene conto: 
- della deformazione trasversale attraverso il coeffici nte di Poisson ()υ  
- dell’effetto di plasticizzazione lungo il piano di contatto palo-terreno (β ) 
 















































 coefficiente correttivo per la plasticizzazione 
limPP    rapporto fra carico applicato e carico limite 
                                                
12 In realtà questa ipotesi non viene considerata nel caso in esame, in quanto si è proceduto 
prescindendo dall’effetto legato alla portata di base. 




ε    coefficiente definito sperimentalmente 
)1( υ+    correzione per deformazione trasversale 
 
Considerando, nel nostro caso un rapporto fra i carichi (considerando la portata 







ed un valore dell’esponente (basato su prove in sito reperite in letteratura scientifica 
per cantieri simili) di  
5.0≅ε  
ed un valore indicativo del coefficiente di Poisson: 
4.0≅υ  
si nota come la correzione apportata per tener conto di un comportamento del terreno 













⋅+= III δδ  m 
 
Rimuovendo l’ipotesi di palo ideale, si vuole tenere conto del contributo fornito 
dall’abbassamento subito dal palo per effetto del carico assiale. 
Tale abbassamento non dovrà essere inserito nella formula del cedimento, ma 
semplicemente aggiunto al risultato complessivo, essendo un contributo legato alla 
sola natura del palo. 
 



















PA    area di base del palo 
PE    modulo elastico del palo 











L   lunghezza di deformazione teorica 




ω    coefficiente definito sperimentalmente 
 
Considerando un palo con le dimensioni previste da progetto e riferendosi 
nuovamente ai valori empirici reperiti per cantieri simili in letteratura scientifica, si 
ottiene: 
 
5.0=PA  mq 








































P  m 
 
Si sottolinea che sebbene i valori di riferimento per i diversi coefficienti correttivi 
siano stati scelti in maniera arbitraria, fra quelli reperiti in letteratura sulla base di 
prove eseguite in altri cantieri, l’ordine di grandezza sia da ritenere vicino a quello 
degli abbassamenti reali. 
 
Sommando i valori corretti si ottiene la valutazione del cedimento del palo di 




TOT δδδ  m 
 
Valore che per il livello di approssimazione adottato nello studio delle strutture di 
fondazione può essere ritenuto assolutamente trascurabile. 
 
7.7.2 Pali in gruppo 
 




L’analisi precedente si riferisce al cedimento subito da un palo di fondazione 
considerato come singolo, o meglio pensando ad un interasse fra i pali 
sufficientemente ampio da poter considerare il comprtamento di ogni singolo palo 
come se fosse isolato. 
 
Si considera ora l’abbassamento subito da un palo per effetto in relazione alla 
presenza dei pali vicini. 
Anche in questa trattazione ci riferiremo all’effetto dovuto alla sola aderenza laterale. 
Questa semplificazione è adottata sia per le ipotesi poste già nel caso del palo singolo 
- pali sospesi 
- contributo della portata di base trascurabile 
- cedimenti per portata di base non trascurabili solo in condizioni di 
deformazioni in campo plastico del terreno e quindi molto elevati 
Sia per la consapevolezza che, nei casi reali, la distanza reciproca fra i pali, per 
quanto possa essere modesta, difficilmente potrà comportare significative 











Trascurando, quindi la componente relativa alla portata della base, si considera il 
caso in cui tutto il carico applicato alla testa del palo sia assorbito dalla aderenza 
laterale. 
 
L’interazione diviene un fattore non trascurabile, quando l’interasse dei pali risulta 
inferiore alla distanza di influenza delle tensioni sviluppate dal singolo palo. 
La sovrapposizione dei diagrammi di tensione, comporta un incremento dello stato 
tensionale sul terreno circostante l’i-esimo per effetto della vicinanza con i pali 
restanti e, quindi, un incremento di abbassamento sul palo. 
Mantenendo valida l’ipotesi di sovrapposizione degli ffetti, sarà possibile valutare il 
cedimento complessivo come la semplice somma fra l’abbassamento del palo inteso 
come isolato e il contributo fornito dalla vicinanz con gli altri elementi di 
fondazione: 
 
∑ −+= jiPiTOT δδδ  
 
Dove si è esteso il contributo al cedimento, a tutti gli n  pali previsti. 
7.7.2.1 Caso semplificato 
 
Si riportano le ipotesi semplificative già adottate nel caso del palo isolato: 
- comportamento del terreno in campo elastico-lineare 
- palo reale assimilabile ad un palo ideale costituito da materiale uguale al 
terreno circostante 
- palo indeformabile 
- andamento del diagramma carico-deformazioni lineare 
 
Tale approccio consente una prima valutazione dell’abbassamento subito dall’intera 
palificata con la previsione di aggiungere le dovute correzioni per avvicinare il 
modello al caso reale (vedi § 7.5.2.2). 
 
Considerando per semplicità il caso di due pali (ji − ) l’abbassamento del palo i-
esimo, è calcolato secondo la formula: 


































dove si è posto: 
Rj
rij
ij =α  rapporto tra la distanza del fusto del palo j-esimo dall’asse del palo i-
esimo ed il raggio del palo j-esimo. 
 
Se tale distanza risulta maggiore della distanza di influenza delle tensioni sviluppate 
dal palo i-esimo, si assume il valore ijα  nullo (ovvero si considera che 
l’abbassamento avvenga come per un palo isolato data l’elevata distanza fra gli 
elementi della palificata). 
 
Volendo estendere il caso ad una fondazione con n  pali, si potrà estendere la 
formula esposta mediante una sommatoria che tenga conto degli effetti dovuti agli 


















































 che tiene conto della 
possibile differenza di lunghezza fra i pali della fondazione. Tale rapporto 
coefficiente ha significato solo nell’ipotesi che ij LL < : laddove, infatti, risulti 
ij LL >  si assume 1=ij LL . 
 
La formula, quindi, consente, sotto le ipotesi poste in principio del paragrafo, di 
valutare l’abbassamento subito da un palo in funzione: 
- delle distanze dei pali vicini      ijr  
- dei raggi dei pali       jR  
Abbassamento palo i Abbassamento per effetto palo j 




- delle diverse lunghezze dei pali     jL  
- del carico agente sul fusto del palo     iP  
- dei carichi agenti sui pali circostanti     jP  
- del modulo di Joung del terreno laterale    E  
- del modulo di Poisson del terreno laterale    υ  
- del rapporto fra la distanza di influenza e il raggio del palo  α  
 
Applicando al caso in esame le formule viste e considerando il caso peggiore, 








Considerando su tutti i pali di fondazione i valori costanti di 
- dei raggi dei pali      4.0=jR  m 
- delle diverse lunghezze dei pali    00.25=jL  m 
- dei carichi agenti sui pali circostanti    64.127=jP  t 
- del modulo di Joung del terreno laterale   68.4529=E  t/mq 
- del modulo di Poisson del terreno laterale   4.0=υ  
- del rapporto fra la distanza di influenza e raggio del palo 10=α  
 
e assumendo le distanze fra i pali come in figura 







































































42.231.091.020.1 =++=  mm 
 
L’espressione mostra come il contributo fornito dai pali circostanti diminuisca 
notevolmente all’aumentare della distanza ed in particolare si annulli per distanze 




Come visto per il caso del palo isolato, anche nel caso di gruppo di pali è possibile 
modificare l’espressione per la stima dei cedimenti attraversi opportuni coefficienti 
che tengano conto della 
- non linearità del comportamento del terreno 
- non linearità del diagramma cedimento-pressione 
- deformabilità del palo sotto carico assiale. 
 
Nella trattazione precedente, si è sottolineato che un aumento di distanza fra i pali 
comporta una progressiva diminuzione di interferenza per quanto riguarda gli 




abbassamenti. Le evidenze sperimentali, però, mostrano che pali disposti in gruppo, 
caricati con stesso carico, subiscono un cedimento maggiore rispetto a quello legato 
al palo singolo, anche in caso di interassi maggiori della zona di influenza de 
formativa espressa attraverso il coefficiente α . 
Questo è dovuto alla progressiva somma dei contributi forniti dai vari pali, allo stato 
tensionale in un punto generico del terreno, e, quindi, alla possibilità che a distanze 
anche superiori al limite di deformazione, si ottenga o condizioni di tensione non 
trascurabili. 
Per tale motivo è possibile ricorrere ad una correzione del parametro α  attraverso 
due valori caratteristici: 
 
- αα =1  riferito alla distanza dal palo rispetto alla quale termina la capacità de 
formativa del palo stesso sul terreno circostante 
- 2α  riferito alla distanza per la quale termina l’effetto tensionale indotto 
dal palo medesimo, e quindi si esclude sovrapposizione degli effetti 
indotta nel terreno. 
 
Esperienze  riportate in letteratura (Randolph – Wroth, 1978), mostrano altresì, come 
tale zona di influenza dipenda anche dalla snellezza dei pali considerati ed in 
particolare dal rapporto fra il peso del terreno sovrastante e quello del terreno 
sottostante le basi. 
 
In conseguenza a quanto esposto si riporta una formula empirica per la valutazione 
del parametro *α  inteso come rapporto fra la distanza oltre alla qule il palo non 











































Dove si sono definiti: 
i   interasse fra i pali 
D   diametro del palo (pensato costante per tutta la p lificata) 
f   numero delle file dei pali 
j   numero di pali per ogni fila di palificata 




kpnm ,,,  coefficienti sperimentali 
Applicando tale formula per la stima di *α  è possibile tenere conto: 
- del contributo del singolo palo   1α  















- del numero di pali     ( )mif ⋅  





















Si fa notare come nel caso di un palo singolo )1( == jf  o nel caso di pali a distanza 














 la formula si riconduce a quella utilizzata nel caso di 










⋅= 1* αα  
inoltre si pone un limite massimo dato dal fatto che il raggio di influenza de 












Dato il valore puramente indicativo della trattazione attuale, scopo della quale è solo 
dare una idea dell’ordine di grandezza dei cedimenti risultanti per una soluzione 
progettuale quale una fondazione profonda mediante palificata, si riportano i calcoli 
per valori dei diversi coefficienti desunti da esempi reperiti in letteratura in casi con 
sottosuolo simile a quello indagato. 
I coefficienti sperimentali assunti sono: 
 
- 101 =α  
- 302 =α  
- 7.0=m  
- 5.0=n  
- 4.0=p  




- 3.0=k  
 
da cui è possibile ricavare valori di *α  in funzione della tipologia di palificate e 
della distribuzione prevista. 
Facendo riferimento ai dati forniti da alcune sperimentazioni nella zona di Modena e 
di Reggio su terreni limo-argillosi di media consistenza (Righi-Orsoni) si ricava: 
2.28* ≅α  
Considerando, quindi, la correzione da applicare al singolo palo per effetto della non 










































































82.427.287.295.1 =++=  mm 
 
Si nota come l’applicazione dei dati correttivi abbiano comportato un incremento 
notevole del valore di cedimento subito in corrispondenza del singolo palo. 
 
A tale valore è da aggiungere il contributo dell’accorciamento subito dal palo per 
effetto dell’applicazione di un carico assiale secondo le condizioni viste in 
precedenza per il caso di un palo isolato a cui sarà necessario applicare un nuovo 
parametro che tenga conto dell’accorciamento elastico del palo i-esimo per effetto 

















































=Ω  Area del diagramma di carico trasmesso sul palo i-esimo 
(considerato scarico) dal palo j-esimo (caricato) 
PA    area di base del palo 
PE    modulo elastico del palo 











L   lunghezza di deformazione teorica 
ω    coefficiente definito sperimentalmente 
 
Per la stima del contributo al cedimento, fornito dall’accorciamento del palo in 
relazione, anche, alla presenza di pali vicini, si fa riferimento ad esempi reperiti in 
letteratura su esperienze in condizioni di terreno  di carico simili. 






























































40.004.006.03.0 =++=  mm 
 
il risultato ottenuto è poi da sommare al cedimento precedentemente calcolato 
secondo le progressive correzioni apportate per ottenere il valore complessivo di 




TOT Lδδ  mm 






L’analisi sviluppata in questo capitolo, riguarda la possibilità di adottare come 
soluzione fondale, una fondazione su pali. 
Si è voluto considerare, in particolare, il valore d i cedimenti fondazionali che tale 
scelta comporta, quale effetto della applicazione del carico dell’edificio previsto. 
 
La struttura di fondazione è stata individuata (siaper quanto concerne la geometria 
degli elementi costitutivi la palizzata, sia per la loro disposizione sotto l’area di 
carico) sulla base di considerazioni sulla capacità d  portata di un singolo palo, 
considerando tale valore come condizione limite13. 
Il calcolo è stato eseguito per pali pensati con lunghezza 00.25=L  m e diametro 
compreso fra 1000800÷=φ , al fine di ottenere un range di valori di portata entro il 
quale definire una scelta progettuale del diametro dei pali (pensati costanti). 
 
Confrontando i valori di portata ottenuti attraverso i criteri suggeriti dall’AGI e 
l’approccio sperimentale elaborato da Gianeselli-Bustamante, si è ottenuto un valore 































 per il caso di 1000=φ  
 
Tali valori sono stati confrontati, per ottenere una migliore approssimazione ai valori 
risultanti attraverso l’applicazione della nuova normativa tecnica per le costruzioni. 
 
La scelta finale riguarda una palificata formata da 206 pali complessivi di diametro 
800=φ  e lunghezza 00.25=L m, collegati mediante 
                                                
13 Volendo rimanere a favore di sicurezza, mentre per i c dimenti si è considerato il contributo fornito 
dai pali vicini, per il calcolo della portata si è fatto riferimento alla sola capacità del palo isolat : 
questo perché mentre nel caso degli abbassamenti l’interferenza con effetti dovuti ad altri pali 
incrementa il valore del cedimento, per i carichi si assume che una maggiore vicinanza comporta un 
minore carico sul palo singolo. 




- platea di spessore 50 cm in corrispondenza del vanoscala e dell’alloggio per 
gli ascensori 
- griglia di travi (50 x 40) di collegamento fra i plinti 
- plinti quadrati di dimensioni (4.0 x 4.0 x 1.0) al di sotto dei pilastri 
 
La distribuzione è stata valutata considerando le zone in cui il carico è maggiormente 
concentrato (secondo l’analisi effettuata dallo studio Planning s.r.l.) ottenendo uno 
schema: 
- a quadrato per la zona centrale dell’edificio 
- a triangolo lungo i lati dell’edificio 
 
Lo studio dei cedimenti (considerando nullo il contributo fornito dai plinti e dagli 
elementi di collegamento) ha portato per il carico totale ( 28180=TOTP  t) 
dell’edificio un cedimento medio della struttura: 
 
22.5=TOTδ  mm 
 
Data l’entità del cedimento, non si ritiene un errore significativo il considerare il 
valore ottenuto come valore costante per tutti i pali di fondazione. 
 
In conclusione la soluzione proposta consente di considerare il cedimento subito dai 
pali di fondazioni come trascurabili dato l’ordine di grandezza. 
A sottolineare la validità di quanto detto, si ricoda che, trattandosi di pali sospesi, 
tutta la trattazione eseguita è stata fatta prescindendo dal contributo della portata di 
base. 
 




8 COLONNE DI GHIAIA 
 
Le colonne (o pali) in ghiaia e la vibro-sostituzione sono sistemi di consolidamento 
versatili ed economici adottati in terreni coesivi teneri come metodologia di 
miglioramento delle caratteristiche di tali terreni e consistono nell’installare entro 
l’area interessata dalla futura costruzione una serie di “pali” di ghiaia disposti in 
maglie regolari.  
Tale procedura è utilizzata in terreni coesivi che non sono in grado di autoaddensarsi 
e quindi ci si basa sul presupposto fondamentale che il miglioramento consista nella 
maggiore rigidezza, nella maggiore resistenza al taglio e nell’effetto favorevole per 
la consolidazione fornito dalle colonne stesse.  
Contrariamente quindi alla vibro-compattazione, cheè utilizzata per incrementare in 
modo diretto la densità in terreni non coesivi granul ri tramite l’utilizzo di 
vibrazioni, la vibro-sostituzione permette di migliorare le caratteristiche di terreni 
coesivi tramite l’installazione di colonne costituite da ghiaia, o materiale incoerente 
ben compattato, all’interno del terreno stesso.  
Data la particolare attenzione rivolta alla tutela  lla compatibilità ambientale degli 
interventi, la scelta effettuata nell’ambito della presente progettazione si rivolge 
pertanto all’utilizzo delle colonne di ghiaia come metodo di consolidamento e di 
miglioramento del terreno coesivo in quanto tale metodo presenta, oltre ai vantaggi 
successivamente elencati, relativi alle migliorie tecniche e meccaniche che possono 
apportare all’intervento, i seguenti vantaggi ambientali: 
- ghiaia inerte e non inquinante, il ché da una elevata compatibilità ambientale 
dell’intervento  
- non interferenza con le condizioni di falda ed evita l’inserimento nel terreno 
di frontiere impermeabili (come i pali in calcestruzzo) che modificano il 
comportamento idraulico del sottosuolo  
- non richiede asportazione di terreno e quindi permette un minor quantitativo 
di materiale di risulta delle lavorazioni ed una maggiore pulizia del cantiere  
- permette di ottenere un addensamento di eventuali str t abbiosi presenti nel 
terreno per le modalità di realizzazione delle colonne di ghiaia che fornisce 
vantaggi relativamente a eventuali azioni sismiche.  
 




I benefici tecnici apportati dall’installazione di tali colonne all’interno del terreno 
sono essenzialmente dovuti alle seguenti due circostanze: 
 
 la sostituzione di una parte del terreno coesivo tenero con un altro di 
migliori caratteristiche meccaniche  
 la concentrazione sulle colonne della pressione verticale trasmessa 
dalla fondazione e la contemporanea riduzione della pressione agente 
sul terreno coesivo  
 
che conferiscono globalmente al terreno naturale:  
 
- una maggiore resistenza a taglio, ovvero l’incremento delle caratteristiche 
meccaniche dell’intero pacchetto di terreno trattato (colonne di ghiaia-terreno 
coesivo tenero circostante)  
- per le caratteristiche di maggiore rigidezza e resist nza le colonne tendono ad 
assorbire la quota parte maggiore del carico che la fondazione scarica sul 
sottofondo: si genera il cosiddetto “effetto arco” che permette al carico di 
andare a scaricarsi maggiormente sulle colonne di ghia a, che sono più rigide 
rispetto al terreno circostante 
- una minore deformabilità, ovvero una riduzione dei c dimenti, rispetto al 
terreno non trattato, portandoli verso valori maggiormente ammissibili  
- una accelerazione del fenomeno di consolidazione dello strato sul quale si è 
intervenuti sotto l’effetto dei carichi applicati  
- un miglior comportamento di eventuali strati sabbiosi nei confronti della 
liquefazione, grazie al maggiore addensamento dovuto all’effetto 
dell’installazione delle colonne tramite un procedimento di vibroflottazione.  
 
L’analisi delle applicazioni delle colonne in ghiaia per la stabilizzazione dei terreni 
coesivi teneri descritte in letteratura permette di constatare che l’impiego delle 
colonne di ghiaia come mezzo per ridurre i cedimenti d aumentare la stabilità delle 
opere poggianti su terreni coesivi teneri risulta essere maggiormente efficace laddove 
l’area di carico )( PA  risulti molto estesa rispetto allo spessore interessato dalla 
colonna di ghiaia )( CL  secondo la condizione PC AL ⋅≤ 2
1
. Inoltre è possibile 




raggiungere la piena efficacia dell’intervento quando sia possibile il caso di colonne 
che attraversano tutto lo spessore dello strato coesiv  tenero sino a raggiungere uno 






8.1 Realizzazione delle colonne di ghiaia 
 
La realizzazione delle colone di ghiaia avviene generalmente utilizzando lo stesso 
vibratore, chiamato vibroflot, con il quale viene eseguita la vibroflottazione di 
depositi non coesivi allo scopo di addensarli artificialmente1.  
 
Per la realizzazione delle colonne in ghiaia viene pr valentemente utilizzato il 
vibroflot a carica pneumatica, dove il materiale ghiaioso di apporto fuoriesce, sotto 
pressione d’aria, dalla punta dell’utensile (Bottom Feed Vibro).  
 
Il vibroflot rappresenta un attrezzo avente forma di una torpedine il cui diametro è 
compreso fra 0,3 e 0,5 metri e la cui lunghezza è compresa fra 2 e 4 metri 
 
                                                
1 Le informazioni relative alla procedura realizzativ  delle colonne in ghiaia, nel seguito brevemente 
descritta, fanno riferimento alle informazioni fornite dalla ditta Keller Fondazioni S.r.l. (Verona). 
 






Il vibroflot è collegato attraverso uno speciale giunto elastico ad aste tubolari di 
prolunga aventi diametro di poco inferiore a quello del vibroflot. L’insieme aste- 
vibroflot è sostenuto da una gru.  
 
Masse eccentriche situate nella parte inferiore della torpedine sono mosse da un 
motore elettrico od idraulico che lavora a velocità variabili da 1800 giri/min a 3600 
giri/min, determinando la vibrazione dell’attrezzo nel piano orizzontale con 
frequenze variabili da 50 a 60 Hz. 
 
Si ottengono in tale modo ampiezze di vibrazione dell’estremità inferiore 
dell’attrezzo libero variabili da 5 a 40 mm ed una forza centrifuga dell’ordine di 
1828 tonnellate.  
Per consentire l’infissione a secco3 sono state sviluppate le torri guida, dove la 
batteria vibro viene guidata lungo il mast ed infissa in profondità con l’ausilio di un 
tirabasso. L’azione del tirabasso comporta una ottimale compattazione della colonna 
di ghiaia (attivazione) ed una estensione in profondità dell’addensamento oltre la 
massima profondità raggiunta.  
La colonna viene formata per passi successivi di estrazione, fuoriuscita e 
schiacciamento della ghiaia verso il basso sia lateralmente verso il terreno coesivo.  
In questo modo si ottengono elementi colonnari che int ragendo col terreno 
collaborano nel sostegno dei carichi e nella limitazione dei cedimenti.  
I vantaggi della lavorazione con vibro a carica pneumatica sono di seguito elencati:  
- l’inerte fuoriesce dalla punta dell’utensile, il terr no lateralmente rimane 
sempre sostenuto e la colonna risulta continua su tuta la sua lunghezza  
- è escluso il rifluimento di terreni, anche pessimi e sotto falda, all’interno del 
perforo  
- l’infissione avviene in un’unica fase continua  




- l’utilizzo di mast e slitta-guida della batteria impedisce le deviazioni dalla 
verticale  
- non venendo utilizzata acqua non si origina fango o rammollimento dei piani 
di lavoro.  
 
Le fasi che compongono la procedura realizzativa delle colonne in ghiaia sono nel 
seguito brevemente descritte:  
 
1) preparazione: la torre guida posiziona il vibro sul punto di trat amento ed aziona 
gli stabilizzatori. Una pala gommata carica la ghiaia n tramoggia  
 
2) riempimento: la tramoggia viene sollevata lungo il mast ed il suo contenuto è 
scaricato nel valvolone pneumatico. Dopo la chiusura del valvolone il sistema viene 
messo in pressione pneumatica per spingere la ghiaia fino alla luce di fuoriuscita alla 
punta del vibro  
 
3) infissione: il vibro schiaccia lateralmente il terreno fino al r ggiungimento della 
profondità di progetto. L’infissione avviene grazie alla spinta del tirabasso, 
attivazione, ed alla fuoriuscita di aria in pressione  
 
4) compattazione: al raggiungimento della profondità finale il vibro viene estratto in 
modo da consentire la contemporanea fuoriuscita della ghiaia. Il successivo 
affondamento dell’utensile produce lo schiacciamento della ghiaia nel terreno e la 
sua compattazione  
 
5) rifilatura: la colonna viene formata per passi successivi di estrazione ed 
affondamento. Il piano di imposta delle fondazioni viene perfezionato eliminando il 
materiale rimaneggiato presente e posizionando lo strato ripartitore drenante 
compattato. È opportuno arrivare a moduli, da prove di carico su piastra, di circa 600 
kg/cm2.  
 
L’inserimento delle colonne di ghiaia all’interno del terreno coesivo poco 
compattabile porta ad avere dei movimenti del terreno, ovvero si manifestano in 
superficie significativi spostamenti e rigonfiamenti dovuti all’inserimento delle 




colonne stesse che portano via volume al terreno coesiv . Questo effetto della vibro-
sostituzione indica la necessità di inserire all’inter o del terreno colonne di ghiaia 








8.2 Caratteristiche di progetto delle colonne di gh iaia  
8.2.1 Caratteristiche delle colonne 
 
Da letteratura tecnica è possibile individuare caratte istiche generali delle colonne in 
ghiaia fin’ora realizzate, caratteristiche che riguardano sia la geometria 
dell’intervento sia le caratteristiche degli inerti granulari impiegati nella 
realizzazione:  
 
CD  diametro delle colonne di ghiaia, variabile tra 0,5 e 1,2 metri  
i  interasse tra le singole colonne, variabile da 1,5 a 3,5 metri  
CL  lunghezza della singola colonna, i valori medi che si incontrano nella 
maggioranza delle applicazioni pratiche sono compresi f a 5 e 14 metri 
φ  diametro dei grani compreso fra 5 e 150 mm  
 
Il %7060÷  in peso del materiale costituente le colonne costituito da ghiaia avente 
dimensioni comprese tra 40 e 80 mm2.  
 
La disposizione delle colonne, generalmente segue una maglia regolare che, in base 
al numero di colonne necessarie potrà essere: triangol re, quadrata o esagonale. 
                                                
2 L’utilizzo di materiali con grani arrotondati o diinerti costituiti da pietrisco di frantoio non influenza 
le caratteristiche delle colonne realizzate  
 






8.2.2 Caratteristiche dello strato incoerente 
 
Usualmente al di sopra delle colonne di ghiaia viene steso uno strato di materiale 
ghiaioso compattato avente spessore variabile da 0,5 1 5 metri, il cui scopo è quello 
di distribuire con maggiore uniformità il carico trasmesso dalla fondazione 
sovrastante, fungendo nello stesso tempo da materasso drenante.  
 
Considerando le funzioni che vengono affidate a tale materasso, esso dovrebbe 
presentare le seguenti caratteristiche:  
 
- passante al vaglio n°200 ASTM ≤ 5% in peso  
- contenuto in sabbia ≤ 50%  




- massima dimensione dei grani 150max ≤φ mm  
- modulo di deformazione del misto ghiaioso ricavato da prove di carico su 
piastra (diametro piastra ≥ 60,6 cm), nell’intervallo di pressioni tra 10 t/mq e 
30 t/m2,  6000≥E t/mq.  
 
8.3 Caratteristiche meccaniche e dati geometrici  
 
Gli elementi che caratterizzano il problema, ovvero i dati della progettazione 
dell’intervento di miglioramento, sono relativi alle caratteristiche meccaniche del 
terreno coesivo di cella, le caratteristiche meccaniche del materiale con il quale sono 
realizzate le colonne di ghiaia ed i dati geometrici riguardanti le colonne stesse e la 
geometria del problema.  
 
Nel caso in esame, lo strato di terreno coesivo “tenero” è racchiuso nella macrounità 
lito-stratigrafica B3 (vedi § 5.1.3) che comprende lo strato di terreno dalla profondità 
2.20 m (da p.c.) a 18.40 m (da p.c.). 
Al di sotto di esso si trova uno strato di material ghiaioso (Unità C) che fornisce la 
base compatta di appoggio per le colonne di ghiaia. 
 
Si riportano in tabella i valori delle caratteristiche del terreno coesivo, necessarie per 
lo sviluppo del calcolo della portata e dei cedimenti della fondazione su pali di 
ghiaia: 
 
Caratteristiche medie del terreno coesivo (Unità B) 
Unità B1a B1b B2 B1b 
Spessore strato (m) iH  2.60 4.40 2.80 3.60 
Coefficiente di Poisson υ  0.4 0.4 0.4 0.4 
Modulo edometrico 
(t/mq) 
dE  716.74 694.13 434.17 694.13 
Modulo di deformazione 
non drenato (t/mq) 
UE  4570.00 4570.00 4570.00 4570.00 
                                                
3 In realtà non si considererà la componente di Unità B1c in quanto presente a profondità superiori a 
quelle interessate dal  




Caratteristiche medie del terreno coesivo (Unità B) 
Unità B1a B1b B2 B1b 
Modulo di deformazione 
elastico (t/mq) 
E  798.84 2857.57 1394.65 2857.57 
 
 
Per quanto riguarda il materiale utilizzato per forma e le colonne di ghiaia è 
necessario conoscere a priori alcune caratteristiche meccaniche. 
Tali caratteristiche sono determinate in fase di progettazione inizialmente per ipotesi 
e successivamente confermate, se soddisfatte le verifich  di resistenza e 
deformabilità dell’insieme colonne di ghiaia-terreno coesivo.  
 
Nella seguente tabella si riportano le caratteristiche meccaniche relative alla ghiaia 
utilizzata per la progettazione delle colonne: 
 
Caratteristiche meccaniche della ghiaia 
Peso specifico Cγ  2.20 t/mc 
Angolo resistenza al taglio Cφ  36 ° 
Coeff. spinta attiva Cak ,  0.260  
Coeff spinta passiva Cpk ,  0.412  
Coeff spinta a riposo Ck ,0  3.852  
 
 
Un parametro che non è a priori definito, è il modul  di deformazione della ghiaia 
utilizzata per la realizzazione delle colonne. 
Tale valore è particolarmente rilevante nell’analisi della ripartizione del carico fra 
colonna di ghiaia e terreno circostante. 
 
Un’ulteriore serie di dati necessari per la progettazione dell’intervento di 
miglioramento è rappresentata dai dati geometrici relativi alle dimensioni delle 
colonne ed alla loro disposizione in pianta.  




Si riportano le caratteristiche stabilite in fase di progettazione e mantenute costanti 
per tutta la trattazione del calcolo della portata e dei cedimenti delle colonne di 
ghiaia: 
 
Dati geometrici per la progettazione 
Lunghezza area di carico B  100.00 m 
Larghezza area di carico l  22.00 m 
Carico esterno totale P  12.81 t/mq 
Diametro colonne di ghiaia CD  0.90 m 
Lunghezza colonne di ghiaia CL  00.15≥  m 
Interasse colonne di ghiaia Ci  1.80 m 
Disposizione maglia colonne triangolare 
 
Si sottolinea che: 
- il carico considerato riguarda il peso complessivo dell’edificio distribuito 
uniformemente sull’area di carico: tale valore è da assumere nella valutazione 
della portata limite delle colonne, mentre per il calcolo dei cedimenti si potrà 
tenere conto del solo incremento di carico dovuto all’ pera (peso edificio 
decurtato del terreno sbancato). 
- dati di diametro e interasse delle colonne sono risultato di un’analisi già 
eseguita per il caso in esame mediante diversi metodi di analisi e studi 
parametrici4 
- la lunghezza delle colonne è valutata in maniera fozata, al fine di ottenere 
colonne completamente penetranti all’interno del pacchetto di terreno da 
consolidare (Unità B) 
- lo schema triangolare adottato per la maglia distribu iva, permette una 
ottimizzazione dei parametri 
 
L’Unità B viene quindi interamente interessata dall’intervento di miglioramento 
anche in relazione al comportamento degli strati sabbiosi presenti, che risultano 
potenzialmente liquefacibili e che quindi verranno addensati con l’inserimento di 
colonne di ghiaia tramite vibro flottazione. 
                                                
4 A tale studio si farà riferimento anche in seguito per il confronto fra i risultati in termini di portata e 
cedimento ottenuti con diversi approcci. 




8.4 Metodi di calcolo per la portata delle colonne di ghiaia 
 
Nonostante il diffuso impiego delle colonne in ghiaia nell’ultimo ventennio, i criteri 
con cui esse sono generalmente progettate hanno un carattere semi-empirico ed 
inglobano numerose ipotesi semplificative, quale ad esempio il metodo proposto da 
Priebe (1976).  
Al giorno d’oggi tuttavia sono stati proposti ulteriori metodi di analisi che 
permettono un migliore grado di approfondimento e permettono una più ampia 
comprensione di quello che è il comportamento dell’insieme colonne di ghiaia-
terreno coesivo.  
Da tali limitazioni, comunque implicite nelle metodologie di calcolo nel seguito 
elencate, nasce la necessità di supportare i risultati ottenuti con indagini in sito post 
intervento, le quali permettano di validare e confermare le procedure utilizzate e di 
ottenere una più ampia conoscenza di quello che è il comportamento del terreno 
trattato con l’inserimento di colonne di ghiaia, perm ttendo un’analisi più accurata di 
quello che è l’andamento dei carichi all’interno del terreno e la loro diffusione e una 
stima maggiormente precisa delle deformazioni e dei cedimenti che si sviluppano.  
 
I metodi per il calcolo semplificato delle colonne di ghiaia allo scopo di valutare la 
ripartizione del carico trasmesso dalla fondazione tra le colonne di ghiaia ed il 
terreno circostante, il cedimento dell’intero pacchetto di terreno consolidato e non 
meno importanti gli effetti che i vari parametri e la loro variabilità inducono 
sull’insieme colonne-terreno, utilizzano procedure più o meno semplificate. 
Si riportano alcuni degli approcci proposti in letteratura tecnica dai vari autori: 
 
 analisi proposta da Shahu, Madhav e Hayashi (2000)  
 analisi proposta da Deb (2008)  
 metodo semplificato di Priebe (1976)  
 procedura di calcolo proposta da Ghionna e Jamiolkows i (1981)  
 
Nei paragrafi seguenti, viene illustrato il principio generale che sta alla base dei 
diversi approcci, ed, in particolare, l’analisi proosta da Priebe mediante alcune 
semplificazioni. 




L’esame della letteratura esistente circa l’impiego delle colonne di ghiaia quale 
metodo per migliorare il comportamento dei terreni coesivi teneri nei confronti dei 
carichi applicati rivela che tale metodo è stato finora utilizzato basandosi 
principalmente su presupposti di carattere empirico (a causa delle ipotesi 
semplificative alle quali essi fanno ricorso). 
. 
Facendo poi ricorso alle analisi già elaborate sul caso in esame dell’edificio 
Direzionale, è possibile presentare un confronto che permetta di verificare i risultati 
ottenuti tramite metodi empirici di calcolo semplificati con i risultati che possono 
essere ricavati da una modellazione più completa ed approfondita. 
 
8.4.1 Approccio generale 
Come già esposto, l’analisi della capacità portante delle colonne di ghiaia e dei 
cedimenti ad esse legati, procede attraverso una serie di ipotesi semplificative 
necessarie per superare alcune difficoltà: 
- non si conoscono le modifiche dello stato tensionale e delle caratteristiche 
sforzi – deformazioni - resistenza al taglio dovute all’installazione delle 
colonne 
- risulta plausibile l’ipotesi che per terreni coesivi teneri, a breve tempo, 
vengano ristabilite le condizioni iniziali 
- risultano di difficile determinazione le relazioni tensione-deformazioni radiali 
lungo la superficie di contatto colonna – terreno coesivo 
- non è nota la distribuzione degli sforzi di taglio m bilitati lungo la superficie 
laterale della colonna di ghiaia. 
 
In particolare le ultime due difficoltà hanno comportato l’adozione di due ipotesi 
comuni ai diversi approcci: 
 
1) non conoscendo la relazione tensione-deformazione radiale, si considera che 
all’interno della colonna, per le deformazioni radiali di espansione subite, si 
raggiunga l’equilibrio plastico: 
CVCaCh k ,,, σσ ′⋅=′  
dove  




Ch,σ ′  pressione efficace orizzontale esercitata dalla coonna 










=  coefficiente di spinta attiva del materiale ghiaioso della 
colonna 
CV ,σ ′  pressione efficace verticale in una generica sezion  
della colonna 
In realtà la colonna di ghiaia non è portata a rottu a in quanto il terreno 
circostante esercita un confinamento della stessa attr verso una resistenza 
passiva 
 
2) non conoscendo la distribuzione degli sforzi di taglio, si suppone che siano 
tali da consentire la compatibilità degli spostamenti verticali lungo la 
superficie di contatto colonna – terreno coesivo. Appare particolarmente 
importante, allora, la presenza del materasso ghiaioso posto in testa alle 
colonne: questo, infatti, consente una distribuzione u iforme dei carichi e uno 
spostamento verticale costante per tutta l’area di carico interessata 
dall’installazione delle colonne. 
 
Il procedimento considerato per affrontare il problema della stima della capacità 
portante delle colonne di ghiaia e dei cedimenti in seguito all’applicazione del carico, 
si basa sui seguenti steps: 
 
 definizione della capacità portante della colonna si gola per terreno coesivo in 
condizioni non drenate lim,CP  (condizione più sfavorevole) 
 definizione della capacità portante di un gruppo di colonne considerandolo 
come un blocco unico: la superficie di rottura, quindi, attraverserà il materiale 
composito e quindi si farà riferimento alla resistenza al taglio secondo le 
formule: 
)(, CCV tg φστ ′⋅′=  per componente non coesiva drenata 
Uc=τ    per terreno coesivo non drenato 
 determinare la pressione verticale efficace agente sulla colonna facendo 
riferimento alla distribuzione delle pressioni verticali di superficie nell’istante 




iniziale di applicazione del carico (situazione per la quale il carico è ripartito 
egualmente fra colonna e terreno: successivamente, infatti, la consolidazione 
sposta il carico sulle colonne data l’elevata rigidezza) 
 valutare il cedimento complessivo come somma di due contributi: 
 21 SSSTOT +=∆  
 dove 
 1S  cedimento subito dallo strato di terreno attraversato dalla colonna di 
ghiaia 
 2S  cedimento subito dagli strati rimanenti al di sotto della colonna di 
ghiaia5 
 
 stimare la distribuzione dei carichi in riferimento alle tensioni verticali tra 
colonna e terreno lungo la superficie laterale della colonna stessa, in condizioni 
drenate. 
 
8.4.2 Colonna singola 
Si considera, dunque, una singola colonna di ghiaia al fine di valutarne la capacità 
portante e il cedimento in funzione del carico applicato. 
Questa analisi non ha un riscontro con casi reali in quanto generalmente si 
considerano colonne in gruppo, ma è un approccio puramente teorico, al fine di ben 
comprendere i fattori che influenzano il comportamento delle colonne stesse. 
 
Si considerano 3 possibili meccanismi di rottura: 
- rottura per espansione della cavità cilindrica 
- rottura a taglio 
- rottura per punzonamento 
 
Di questi il più probabile ed interessante risulta essere il primo, legato allo 
spanciamento dovuto alle deformazioni radiali subite dalla colonna per effetto 
dell’applicazione di un carico limite ultimo. 
 
                                                
5 L’ipotesi che la colonna termini in uno strato ben compattato con resistenza elevata, non esclude che 
l’incremento di carico sia tale da sviluppare cedimenti anche in questo strato e/o nei sottostanti: tale 
aspetto è quindi da considerare nella valutazione del cedimento complessivo. 






8.4.2.1 Metodo Hughes-Withers per rottura per espansione della cavità cilindrica 
L’approccio suggerito da Hughes e Withers, si basa sulle seguenti ipotesi 
semplificative: 
- poter trascurare la ripartizione del carico applicato fra la quota assorbita dalla 
colonna e quella che grava sul terreno 
- poter trascurare il peso proprio della colonna 
- poter trascurare le azioni tangenziali che si sviluppano sulla superficie di 
contatto colonna-terreno coesivo 
- pressione totale orizzontale sia uguale prima e dopo l’installazione delle 
colonne 
É evidente che l’adozione di queste condizioni risulta estremamente approssimativa, 
tuttavia si riporta che prove di carico effettuate su colonne in vera grandezza hanno 
mostrato che l’errore commesso risulta essere non eccessivo e quindi, con le 
necessarie attenzioni, accettabile. 
Espansione cavità 
cilindrica 
Rottura a taglio Punzonamento 




Sotto le ipotesi dette è possibile calcolare la portata della colonna singola attraverso 
la formula: 
)( lim,max,,lim, uPkkq CPhCPC −⋅=′⋅= σ  
avendo definito: 
CPk ,  coefficiente di spinta passiva della colonna 
u  pressione interstiziale all’interno della colonna al momento della rottura 
limP  pressione radiale limite ultima del terreno coesivo circostante la colonna 
max,hσ ′  pressione orizzontale efficace massima sopportata d l terreno esprimibile 
secondo la formula  
))ln(1(0,max, rUhh Ic +⋅+=′ σσ  
in cui 









 indice di rigidezza in condizioni non drenate 
UE   modulo di deformazione non drenato 
 
Data la grande permeabilità del materiale, si può considerare nullo l’incremento della 
pressione interstiziale prima e dopo l’installazione delle colonne: 
0uu =  valore della pressione idrostatica al livello della falda presente 
nell’area di interesse 
Il valore dell’indice di rigidezza può essere determinato con prove di laboratorio o 
mediante prove in sito con penetrometri auto perforanti (PAP). 
In generale è possibile considerare per tale coeffici nte un range di valori: 
12070÷=rI  
 
Per la valutazione del modulo di deformazione non drenato si può fare riferimento 
alla curva sforzi-deformazione approssimata dai valori di  
50,UE  modulo di deformazione non drenato per una tensione pari alla metà della 
tensione di rottura 
 
Il valore della pressione orizzontale di riposo, può ancora essere determinata 
attraverso indagini tipo PAP in sito, oppure secondo la relazione 




000, uk Vh +′⋅= σσ  
tenendo conto del valore del coefficiente di spinta a riposo in rapporto al grado di 
sovraconsolidazione del materiale secondo la relazione empirica (Alpan, 1967): 
βφ ))sin(1(0 tk −=  
dove  
06.046.0 ±=β  
 
Calcolato il valore della pressione verticale limite agente sulla colonna all’istante di 
rottura )( lim,Cq  è possibile calcolare il carico limite della colonna semplicemente 
moltiplicando il valore ottenuto per la sezione della colonna stessa. 
 
8.4.2.2 Metodo di Brauns per rottura a taglio 
 
L’approccio suggerito dal Brauns consente di tenere conto della ripartizione che il 
carico subisce andando in parte ad agire sul terreno ed in parte sulla colonna. 









La valutazione della pressione verticale limite rimane identica a quella vista nel caso 
di rottura per espansione della cavità cilindrica: 
max,,lim, hCPC kq σ ′⋅=  
ciò, invece, che varia è la definizione della pressione orizzontale efficace massima 
sopportata dal terreno coesivo. 











































in cui si è indicato 
δ  angolo di inclinazione rispetto all’orizzontale del cuneo di spinta passiva che 
si genera attorno alla colonna di ghiaia 
I valori di tale inclinazione possono essere calcolti attraverso: 





































































 per 0≠tq  
 un approccio grafico attraverso l’abaco di Brauns in cui si introducono come 













































Per un approccio più cautelativo, diversi autori, suggeriscono di introdurre per la 
coesione non drenata il valore minimo determinato all’interno della profondità 












8.4.2.3 Rottura per punzonamento 
 
Tale meccanismo di rottura è simile a quello che avviene per un palo di fondazione 
quando venga superata la resistenza offerta dal terreno coesivo lungo la superficie 
laterale della colonna e alla base della stessa. 
Tale eventualità risulta possibile, in particolare, quando le colonne risultano essere 
molto corte ( 54 ÷≤CL  m) e quindi non riescono a raggiungere lo strato portante. 
In tal caso è possibile calcolare la portata limite m diante la formula: 
( ) ∫ ⋅⋅⋅+⋅⋅⋅=
CL
UCVUBCCC dzcDcNAP 00lim, πσ  
dove 




CN  coefficiente adimensionale di portata di base ( 98÷=CN  secondo Reese – 
Wright) 
UBc  resistenza al taglio non drenata del terreno coesiv  in prossimità della base 
della colonna 




Dai risultati delle prove di carico su colonne di gh aia in scala reale e studi numerici 
di diversi autori reperiti in letteratura tecnica, è possibile concludere che: 
- il meccanismo di rottura più probabile corrisponde a quello per espansione 
della cavità cilindrica 
- l’approccio proposto da Hughes – Withers per rottura in condizioni non 
drenata, fornisce un valore di carico limite ultimo sufficientemente 
approssimato 
- il meccanismo di rottura a taglio risulta meno probabile e più adattabile a casi 
in cui la resistenza non drenata minima si verifica ad una profondità non 
superiore a CDz ⋅÷≡ 5.11  
- il meccanismo di rottura per punzonamento risulta di scarso interesse ed in 
genere può aver luogo per colonne che non raggiungono lo strato portante 
(colonne corte). 
 
Il valore di portata ottenuto è stato valutato allo stato limite ultimo. 
Per ricavare il valore di carico applicabile ammissibile viene applicato un fattore di 










P ≅  
 




8.4.3 Colonne in gruppo 
L’analisi di stabilità di opere realizzate su terreno rinforzato con colonne di ghiaia 
sono condotte, secondo diversi autori, in base ad approcci tutti rifacentesi agli usuali 
metodi di equilibrio limite globale, assumendo che la resistenza al taglio disponibile 
sia variabile in funzione del materiale attraversato dalla superficie di rottura: 
)(cos CVCC tg φαστ ′⋅⋅′=  per materiale ghiaioso della colonna 
UC c≅τ    per materiale coesivo tenero 
 
Appare quindi evidente come sia necessaria la conose za della aliquota del carico 
complessivo assorbita dalla colonna di ghiaia calcol bile secondo le formule: 
0)( uzq CCVC −⋅+=′ γσ  se non si considerano tensioni 
tangenziali verticali lungo la superficie 







)(γσ  se si considerano tensioni tangenziali 
lungo la superficie di contatto colonna – 
terreno 
dove la pressione interstiziale idrostatica è valutata alla profondità generica z. 
 
Al fine di rendere più agibile la valutazione della portata per colonne poste in 
gruppo, vengono proposti, in letteratura tecnica,  degli approcci semplificati basati 
sul concetto di “terreno composito”, ovvero di un terreno fittizio, che racchiude sia il 
materiale coesivo tenero sia il materiale ghiaioso, che risulti omogeneo, caricato 
uniformemente e con valori caratteristici: 
γ  peso di volume totale medio 
c  resistenza al taglio media 
φ  angolo di resistenza al taglio medio 
 




8.4.3.1 Approccio di Di Maggio 
 
L’ipotesi implicita nel metodo semplificato è quella di tener conto di una pressione 
uniforme e costante su tutto il terreno composito, e, quindi, dell’assenza di una 
concentrazione di pressione verticale tra le colonne di ghiaia e terreno coesivo 
circostante6. 
 
Data quindi la condizione: qqq tC == , Di Maggio propone le seguenti espressioni 
per il calcolo dei parametri caratteristici e, quindi, dei dati fondamentali per il calcolo 







C ⋅+⋅= γγγ  
A
A








C ⋅+⋅= )()()( φφφ  
dove si è indicato: 
A  area della sezione trasversale della cella unitaria intesa come blocco di terreno 
composto dalla colonna di ghiaia e dal volume cilindrico di terreno coesivo 
influenzato da ciascuna colonna. 
 
Noti, dunque, attraverso queste espressioni i paramet i di resistenza al taglio e di 
coesione del terreno fittizio, è possibile calcolare la portata limite considerando 
l’intero volume di terreno come un elemento unico. 
 
8.4.3.2 Metodo di Priebe 
 
L’approccio di Priebe, consente di superare l’ipotesi di carico uniformemente 
distribuito attraverso un criterio di omogeneizzazione delle caratteristiche 
meccaniche del sistema colonna-terreno coesivo che permetta di tener conto anche 
della ripartizione della pressione sulla colonna e sul terreno. 
                                                
6 Questa ipotesi comporta una sottostima della resistenza al taglio offerta dalle colonne e pertanto può
considerarsi cautelativa. 










cmcc CC ⋅−⋅=−⋅=  
)()1()()( tC tgmtgmtg φφφ ⋅−+⋅=  
 





m CC ⋅=  coefficiente che tiene conto della ripartizione del carico concentrato 
sulla colonna. 




8.5 Calcolo dei cedimenti per fondazioni su colonne  di ghiaia 
Anche in questa trattazione si preferisce mantenere s parati i casi di colonna singola 
e di colonna in gruppo per meglio evidenziare la dipendenza della vicinanza con altri 
elementi di rinforzo in termini di cedimenti. 
 
8.5.1 Cedimento di una colonna di ghiaia singola 
 
La valutazione dei cedimenti di una singola colonna di ghiaia risulta di interesse 
puramente teorico in quanto non corrisponde ad un reale impiego della struttura 
fondale. 
Tuttavia si vuole riportare un procedimento generale che consenta di inquadrare il 
problema per poi estendere la trattazione con i dovuti accorgimenti al caso di colonne 
di ghiaia in gruppo. 
 
L’approccio di seguito esposto è stato elaborato da Poulos-Davis (1980) e deriva 
dalla teoria della elasticità considerando il cedimento subito dalla colonna singola 











dove si è indicato 
 
TOTS  cedimento totale della colonna (inteso come comprensivo del cedimento 
istantaneo e dell’effetto di consolidazione) 
CP  carico agente sulla colonna 
SI  coefficiente di influenza adimensionale 
tE  modulo di deformazione del terreno coesivo in condizioni drenate 
 
Il coefficiente di influenza è ricavabile attraverso espressioni in funzione del rapporto 
fra lo spessore del terreno coesivo interessato dall  schiacciamento e la lunghezza 
della colonna di ghiaia. 





1<tC HL  HSKS RRRRII ⋅⋅⋅⋅= υ0  
1>tC HL  BKS RRRII ⋅⋅⋅= υ0  
 
dove 
tH  spessore dello strato coesivo tenero 
0I  coefficiente adimensionale calcolato nell’ipotesi di 5.0=υ  




















































 e di tυ  
SR  fattore di correzione che considera il possibile scorrimento plastico tra 
colonna e terreno coesivo 









E ,  avendo indicato con 
btE ,  il modulo di deformazione del terreno nel quale è innestata la colonna. 
 
Tali coefficienti sono ricavabili attraverso diagrammi sperimentali sviluppati dagli 
autori (Poulos, Balaam, Davis et al.) 
 
Nella formula riportata si è considerato un valore unico di deformazione elastica per 
tutto lo spessore di terreno coesivo tenero considerato. 
Tale valore può essere calcolato attraverso una media ponderata dei valori di moduli 








= 0  
Un procedimento basato sugli elementi finiti (Balaam et al., 1976) ha mostrato come 
i valori di cedimento ottenibili attraverso le formule viste siano 
 




- accettabili in prima approssimazione per valori: limCC PP <<  
- sottostimati nel caso di valori:   2limCC PP ≅  
 
La sottostima è dovuta alla rilevanza dei fenomeni di plasticizzazione sui materiali 
coinvolti. 
 
Oltre al metodo descritto, si riporta brevemente anche il contributo fornito da Hughes 
et al. alla definizione del cedimento della colonna singola. 
In particolare, Hughes collega i cedimenti alla deformazione radiale misurata nel 
corso di prove pressiometriche sul terreno circostante. 
Tale approccio si basa sulle ipotesi di: 
- deformabilità volumetrica della colonna nulla 
- rapporto7 VChC σσ ′′  costante all’interno della colonna al variare della 
deformazione 
- validità dello schema di espansione di cavità cilindrica. 
Quest’ultima ipotesi segna anche la maggiore limitazione all’applicabilità del 
metodo: infatti le prove a cui si fa riferimento sono assunte come agenti in condizioni 
non drenate, mentre in realtà il cedimento totale ccolato risulta maggiore di quello 
relativo a tali condizioni e valutabile attraverso l’algoritmo di Hughes. 
In definitiva è possibile considerare questo metodo valido nel caso di una valutazione 
della curva carichi – cedimenti nel corso di una prova di carico di breve durata 
eseguita su una colonna di ghiaia isolata. 
 
8.5.2 Cedimento per colonne di ghiaia in gruppo 
 
Il cedimento di una fondazione poggiante sul terreno coesivo tenero rinforzato 
mediante colonne di ghiaia è valutato attraverso lo studio di “celle unitarie”. 
Il terreno indagato viene, quindi, suddiviso in celle formate da: 
 colonne di ghiaia con diametro e lunghezza noti da progetto 
 volume anulare cilindrico di terreno coesivo influenzato dalla presenza di 
ogni colonna. 
                                                
7 i valori di tensione efficace orizzontali e verticali sono riferiti alla quota generica della colonna di 
ghiaia. 
















in cui il diametro esterno iD  dipende dall’interasse is  delle colonne di ghiaia e dalla 
disposizione (geometria della maglia) delle colonne. 
Si riportano in tabella alcuni valori relativi alle disposizioni più comuni delle 
colonne: 
 
Valori di rapporto ii sD  in funzione della disposizione 
Disposizione ii sD  




I cedimenti vengono calcolati sotto le ipotesi: 
- spostamenti verticali di superficie di colonna e di terreno coesivo uguali fra 
loro: 
tC ss =  
- ripartizione del carico complessivo agente sulla cella tra colonna e terreno 
secondo la relazione: 
ttCCTOTTOT qAqAqA ⋅+⋅=⋅  
- cedimento del terreno considerato come edometrico 
 
La prima ipotesi posta pone come condizione implicita he lo strato ghiaioso su cui 
la colonna poggia sia sufficientemente rigido da consentire l’uguaglianza degli 
abbassamenti, inoltre risulta particolarmente indicata per la trattazione di colonne in 
gruppo per la presenza del materasso superiore di misto granulare che consente una 
distribuzione pressoché uniforme delle pressioni sulle colonne e sul terreno. 
 
Il cedimento totale finale è valutato attraverso il modulo edometrico di deformazione  
del materiale coesivo circostante la colonna, ritenu o costante per terreno rinforzato e 
per terreno privo di colonne di ghiaia: 
 




















Si può considerare il cedimento subito dalla cella unitaria come un’aliquota del 
cedimento che il terreno subirebbe, in mancanza di rinforzo mediante colonne di 






0 =  
avendo posto: 
 
( )0TOTs  cedimento totale in assenza di colonne 
CTOTs ,   cedimento totale con presenza di colonne 
FRC   fattore di riduzione del cedimento 
 






FCT =  fattore di concentrazione delle pressioni verticali 
A
A
CS C=  coefficiente di sostituzione 
q
qC
C =α  aliquota della pressione verticale che agisce sulla co onna 
q
qt
















, α  
 
L’ipotesi di cedimento di tipo edometrico è verificata quando l’estensione dell’area 
di carico è molto maggiore dello spessore di terreno interessato dal rinforzo. 
 




Al cedimento così calcolato è necessario aggiungere, in particolare per colonne non 
completamente penetranti, il contributo all’abbassamento fornito dagli strati 
sottostanti le colonne e non interessati dall’intervento. 
 
Osservando le formule risulta evidente come l’individuazione della ripartizione della 
pressione sulla colonna e sul terreno circostante div nga fattore di conoscenza 
fondamentale per procedere nell’analisi dei cedimenti subiti dalla struttura fondale. 
La distribuzione della pressione non è costante nel tempo, ma varia in conseguenza 
al fenomeno di consolidazione all’interno del terreno coesivo circostante le colonne. 
Si possono individuare due situazioni limite8: 
 condizione totalmente non drenata (all’istante di applicazione del carico) 
tC qqq ==  
 condizione totalmente drenata (al termine del consolidamento) 
tC qqq >>  
 
8.5.2.1 Metodi semplificati di calcolo 
Per valutare la ripartizione della pressione applicata alla cella unitaria fra l’aliquota 
assorbita dalla colonna e quella agente sul terreno, si può ricorrere alla teoria 
dell’elasticità per il caso di tubi spessi o alla teoria della cavità cilindrica espansa 
(Timoshenko - Goodier, 1970). 
Si assume che la colonna (intesa come cavità cilindrica o tubo spesso) sia soggetta ad 
espansione radiale per effetto di una pressione interna: 
thChh ,, σσσ ∆−∆=∆  
dove 
hσ∆  pressione orizzontale radiale sulla superficie di contatto colonna – terreno 
intesa come pressione “mutua”9 
Ch,σ∆  incremento della pressione radiale sulla superfici di contatto colonna – 
terreno dovuta al carico agente sulla colonna 
                                                
8 Ai fini pratici la situazione di maggiore interess risulta essere quella a lungo termine, cioè in 
condizioni drenate con fenomeno di consolidazione completato. 
9 Il ricorso a questa pressione consente di valutare le d formazioni radiali di espansione del terreno 
con le formule previste dalle teoria sopra citate, le quali altrimenti trascurerebbero la presenza di tq  




th,σ∆  incremento della pressione radiale sulla superfici di contatto colonna – 
terreno dovuta al carico agente sulla colonna 
 
I due incrementi di pressione possono essere determinati sotto condizioni predefinite 
riguardanti: 
- stato tensionale nella colonna di ghiaia e nel terreno circostante 
- relazione sforzi – deformazioni dei due materiali 
 
Dunque la valutazione delle pressioni verticali tq  e Cq  viene ottenuta attraverso 
semplificazioni ed ipotesi su 
- relazione Cq  e Ch,σ∆  
- relazione tq  e th,σ∆  
- condizioni al contorno in corrispondenza del raggio esterno della cella 
unitaria ( )2iD  
 
Gli approcci proposti da vari autori e reperibili in letteratura tecnica (Baumann e 
Bauer, 1974; Priebe, 1976; Balaam, 1977; Di Maggio, 1978; Goughnour e Bayuk, 
1979) si differenziano fra loro per le ipotesi imposte sugli aspetti sopra riportati. 
Si riporta di seguito la trattazione proposta da Priebe ritenuta più completa ed 
affidabile. 
 
8.5.2.2 Metodo semplificato di Priebe 
 
La soluzione suggerita da Priebe si basa sulle ipotesi comuni a tutti gli approcci 
semplificati e alle ulteriori condizioni: 
- validità del criterio di rottura Coulomb – Mohr all’interno della colonna di 
ghiaia: 
CVCaCh k ,,, σσ ′⋅=′  
- deformazione di volume della ghiaia contenuta nella colonna nulla 
0≅∆ CC VV  
- relazione sforzi – deformazione nel terreno di tipoelastico lineare 
- relazione tq  e th,σ∆  di tipo idrostatico 




tth q=∆ ,σ  
- spostamenti orizzontali della superficie di contatto colonna – terreno, 
valutabili mediante la teoria del tubo spesso. 
- pressione verticale si mantiene costante entro la profondità interessata dalle 
colonne di ghiaia10 
 
Sotto tali ipotesi è possibile valutare il miglioramento apportato dall’installazione 






























dove, oltre ai termini già esplicitati in precedenza, si è definita la funzione 






























AAA Cr =  rapporto di sostituzione 




                                                
10 Questa ipotesi risulta confermata per colonne di lunghezza 2ALC <   (considerando A: area di 
carico) 
11 Per il calcolo si considera un valore medio rappresentativo di tutta la cella esaminata 




In assenza di colonne il valore di 0n  tende a 1 (terreno non trattato), mentre aumenta 
al crescere della percentuale di area sostituita dalle colonne di ghiaia (cioè in 
funzione della dimensione delle stesse). 
Assumendo la colonna come incompressibile, si ottiene l caso limite per il quale: 
∞→0n  per 1=rA . 
 
In realtà, quand’anche tutta l’area venisse sostituita ( 1=rA ) il fattore di 
miglioramento non risulterebbe tendere all’infinito (come per materiale 
assolutamente non comprimibile), ma coincidere con il rapporto fra i moduli di 
deformazione non confinata del materiale delle colonne e del terreno coesivo 
circostante. 
Questo limite massimo superiore è dettato dal comportamento della colonna di ghiaia 
dopo la sua installazione: i cedimenti misurati, infatti, non dipendono solo dalla 
espansione radiale della colonna ma anche da una sua compressibilità. 
Volendo tenere conto di questo aspetto è necessario int odurre nella formula del 
fattore base di miglioramento un coefficiente riduttivo. 
 
Come approssimazione è possibile ricavare tale coeffi iente mediante una back – 
analysis: partendo dal valore minimo possibile di fattore base di miglioramento min,0n  











































































si applica il nuovo rapporto di sostituzione corretto nella formula del fattore di 
miglioramento: 
 

































































Nella trattazione esposta non si è tenuto conto della massa della colonna di ghiaia né 
del peso del terreno coesivo interno alla cella unitaria. 
Questi due ulteriori carichi, nella realtà, contribuiscono ad un maggiore 
contenimento della colonna: la differenza di pressione, infatti, agente sulla colonna e 
sul terreno coesivo diminuisce e quindi si riduce con l’aumentare della profondità 
anche l’espansione laterale della colonna. 
Per una valutazione a favore di sicurezza è dunque ammissibile prescindere dal 
contributo, fornito dal peso proprio della colonna e del terreno coesivo, alla pressione 
agente sulla cella unitaria. 
 
8.5.2.3 Trattazione semplificata in campo elastico 
Attraverso il seguente approccio, si vuole determinare la ripartizione della pressione 
assorbita dalla colonna e dal terreno coesivo per poi valutare il cedimento subito 
dall’intera struttura di fondazione in esame. 
Rimangono valide le ipotesi generali viste per i metodi semplificati e il ricorso, in 
particolare, al concetto di cella equivalente: 
- spostamenti verticali di superficie di colonna e di terreno coesivo uguali fra 
loro: 
tC ss =  
- ripartizione del carico complessivo agente sulla cella tra colonna e terreno 
secondo la relazione: 
ttCCTOTTOT qAqAqA ⋅+⋅=⋅  
- cedimento del terreno considerato come edometrico 




Inoltre si pone, come ipotesi di calcolo, che il diagramma delle tensioni agenti sulla 
cella equivalente sia variabile linearmente. 
 
 
Da tale ipotesi è possibile ricavare il cedimento subito dalla cella equivalente 











dove si è indicato: 
 
P  carico agente sulla cella equivalente ( 57.1881.261.6 =⋅=⋅= AqP  t) 
E  modulo elastico (inteso come valore medio caratteris ico costante per tutta la 
cella equivalente) 
CL  spessore della cella equivalente (considerato coincide te con la lunghezza 
delle colonne di ghiaia) 
 
Invertendo la formula si ricava la rigidezza della cella equivalente: 
 







⋅⋅= 2  
 
I valori descritti si riferiscono ad una cella equivalente, cioè un elemento fittizio 
considerato omogeneo. Volendo isolare ed evidenziare le aliquote di carico assorbite 
dal terreno coesivo e dalla colonna di ghiaia si def niscono le rigidezze dei due 



















  rigidezza del terreno coesivo circostante 
 
Ripartizione dei carichi 
 
Note le rigidezze è possibile, sotto l’ipotesi di congruenza degli spostamenti verticali, 
valutare la parte di carico assorbita dalla colonna e quella assorbita dal terreno 














⋅=  Carico assorbito dal terreno coesivo circostante 









































La distribuzione del carico tra le colonne e il terreno è funzione dal rapporto tra i 
moduli elastici dei materiali e dalla dimensione della cella equivalente (quindi 
dall’interasse delle colonne). 
 




Dalla conoscenza, quindi, dei moduli di deformazione elastica del terreno coesivo 
circostante la colonna e della ghiaia interna alla colonna stessa, e valutando 
l’interasse fra le colonne come un multiplo del diametro delle stesse ( CDi ⋅= α ) è 












































Noti i carichi agenti sulla colonna e sul terreno circostante è possibile calcolare le 












Dal valore della pressione verticale è possibile ricavare la spinta orizzontale agente 
sulla superficie di contatto colonna – terreno coesivo: 
 
 
Considerando quindi i valori di modulo elastico del t rreno (già ricavato in 
precedenza: vedi § 7.5.1.1) e quello proprio della ghi ia (dato di progetto) si ottiene: 
 
CaCVCh k ,,, ⋅= σσ  spinta attiva della colonna caricata agente sulla superficie di 
contatto 
tptVth k ,,, ⋅= σσ  spinta passiva del cilindro di terreno caricato agente sulla 
superficie di contatto 
 
Quando la pressione agente sulla colonna supera la esistenza passiva offerta dal 
terreno circostante facendolo rifluire verso l’alto, si ha il fenomeno di spanciamento 
della colonna stessa. 




Il rifluimento del terreno è contrastato dalla presenza del materasso in materiale 
misto granulare e della platea sovrastante, che forniscono una pressione verso il 
basso uguale alla pressione assorbita dal terreno tV ,σ . 
 
In conseguenza a ciò, è possibile calcolare il valore imite della pressione verso il 




Il rischio maggiore si misura in prossimità della testa della colonna dove la pressione 
applicata è massima e massima, quindi, è anche la spinta attiva esercitata dalla 
colonna12. 
 
Verifica allo spanciamento 
 
Uguagliando hcσ  e htσ  è possibile ricavare il valore limite di pressione al di sopra 






















                                                
12 Inoltre si può pensare che la zona immediatamente sot o la platea di fondazione e il materasso misto 
granulare risenta in maniera maggiore del rimaneggiamento causato dalle operazioni di installazione 












In realtà la formula di limσ  è troppo prudenziale in quanto tiene conto di una 
configurazione deformativa piana mentre nel caso delle colonne la configurazione è 
radiale. 
Per un approccio più aderente al vero è necessario tenere conto della diversità delle 
aree ( CA  e tA ) soggette rispettivamente alla CV ,σ  e alla tV ,σ . 



















,lim σσ  
 
Considerando che il diametro dell’area disturbata iD  sia proporzionale al diametro 
























































Rapportando il valore di pressione gravante sul terreno (pressione trasmessa dalla 
platea di sommità) con il valore limite di pressione sopra calcolato si ottiene il fattore 





σ tVFS =  
Tale valore si riferisce alla sezione di contatto platea-terreno-colonne in quanto non 
tiene conto del peso proprio della colonna e del terreno. 
                                                
13 Il fattore di sicurezza così valutato si riferisce alla condizione posta in sommità e non sarà costante 
lungo lo spessore della cella. 




É possibile, inserendo nella formula questi due aspetti, ricavare una profondità al di 
sotto della quale il fenomeno di spanciamento non è più rilevante per l’effetto 
contenitivo esercitato dal peso del terreno circostante la colonna: 
 












,lim γσγσ  
Per cui è possibile calcolare la pressione limite limσ  verso il basso richiesta alla 











































Essendo CV ,σ  e tV ,σ  le pressioni trasmesse dalla platea in sommità delle colonne e 
del terreno derivanti dalla distribuzione del carico totale secondo le formule viste in 
precedenza. 
Oltre ad una certa profondità limite ( hh =lim ) si ottengono valori di pressione limite 
negativi che mostrano come non ci sia più necessità del contributo di pressione 
verticale richiesta alla platea per evitare lo spanciamento delle colonne ma sia più 
che sufficiente il peso proprio della colonna di terreno circostante. 
 
La profondità limite h  sotto la quale non vi è più bisogno del contributo stabilizzante 
della platea si otterrà uguagliando a zero l’espressione della pressione limite e 


























































Il punto di intersezione tra il grafico della pressione limite e quello della pressione 
litostatica fornisce la profondità oltre alla quale non si ha più necessità di azioni di 
contenimento da parte della platea in quanto è sufficiente la pressione litostatica. 
 
Inoltre si nota dal grafico che se la pressione totale verticale trasmessa ad una 
generica profondità dalla platea e dal peso del terreno risulta essere superiore alla 
pressione limite richiesta, lo spanciamento è sempr impedito. 
 
Calcolo cedimenti della platea di fondazione 
 




Si pone l’ipotesi che la pressione agente sul terreno tσ  abbia un andamento 
rettangolare lungo tutto lo spessore della cella equivalente. ( )tt cos=σ . 
 
 
L’abbassamento della fondazione si potrà ricavare come lo schiacciamento delle 














                                                
14 L’analisi consente anche un approccio inverso mediante il quale, conoscendo i cedimenti previsti è 














8.6 Studio della fondazione su colonne di ghiaia 
 
Si procede, attraverso una analisi semplificata in campo elastico, per la valutazione 
della ripartizione della pressione agente sulla colonna e sul terreno coesivo 
circostante. 
Il dimensionamento dell’intervento è già stato eseguito sulla base delle scelte 
progettuali fornite dallo studio THESIS che ha messo a disposizione tutto il materiale 
necessario e quindi i calcoli di seguito riportati si basano su geometria e proprietà dei 
materiali note: 
 
Scelte progettuali da analizzare 
Proprietà meccaniche del materiale utilizzato per le colonne di ghiaia 
Peso specifico 
Cγ  2.20 t/mc 
Angolo di resistenza al taglio 
Cφ ′  36 ° 
Coefficiente di spinta a riposo 
Ck ,0  0.412 - 
Coefficiente di spinta attiva 
Cak ,  0.260 - 
Coefficiente di spinta passiva 
Cpk ,  3.852 - 
Modulo di deformazione 
CE  6000 t/mq 
Proprietà materasso di ghiaia superiore 
Peso specifico 
mγ  2.00 t/mc 
Altezza del materasso 
mh  0.5 m 
Carico dovuto al materasso 
mq  1.0 t/mq 
Dimensioni e caratteristiche geometriche delle colonne di ghiaia 
Diametro colonne 
CD  0.90 m 
Lunghezza 
CL  15.40 m 
Interasse 
Ci  1.80 m 
Disposizione della maglia triangolare 
Diametro cella equivalente 
iD  1.89 m 
Area cella equivalente A  2.81 mq 
Area colonne di ghiaia 
CA  0.64 mq 
Area anello di terreno 
tA  2.17 mq 
Rapporto di sostituzione 
rA  22.67 % 
 
L’altezza del materasso superiore di ripartizione e drenante pari a 0,5 metri oltre la 
profondità del piano di posa della fondazione comporta una modifica del carico che 
la fondazione trasmette al terreno migliorato sottostante in quanto è necessario tenere 




in considerazione sia il carico dovuto alla presenza del materasso sia un nuovo valore 
di tensione litostatica verticale preesistente all’intervento. 
Nella valutazione dei cedimenti si farà riferimento al solo incremento di carico 
dovuto al peso complessivo dell’edificio previsto decurtato del peso di terreno 
rimosso per lo scavo di fondazione. 
Il carico utilizzato nei successivi calcoli è quindi dato da 
61.60.120.781.1200 =+−=+′−= mV qqq σ  t/mq 
 
8.6.1 Calcolo mediante metodo semplificato di Priebe 
 
8.6.1.1 Analisi del miglioramento parametri di resistenza per terreno rinforzato 
 
Applicando il metodo di Priebe è possibile valutare il fattore di miglioramento di 
base. 
Considerando per il terreno coesivo circostante la colonna un valore medio di 
































































Utilizzando le relazioni viste per tenere conto della compressibilità della ghiaia 




































13.21 ≅n  
 
Di conseguenza, ricordando il significato del fattore di miglioramento è possibile 
















q  t/mq 
 
I risultati ottenuti vengono riassunti nella tabella seguente: 
 
Ripartizione del carico esterno sulla colonna e sul terreno coesivo 
Carico esterno q  6.61 t/mq 
Coefficiente di Poisson tυ  0.35 - 
Funzione adimensionale F  0.97 - 
Fattore base di miglioramento 0n  2.29 - 
1)( AAC  0.67 - 
( )CAA∆  0.50 - Compressibilità delle colonne 
( )AAC  0.20 - 
Fattore di miglioramento corretto 1n  2.13 - 
Pressione sul terreno tq  6.73 t/mq 
Pressione sulla colonna Cq  18.50 t/mq 
 
Risulta complessa la determinazione delle caratteris iche del terreno trattato, cioè le 
caratteristiche di resistenza al taglio della cella quivalente formata dall’insieme 
colonna – terreno. 
 




La procedura semplificata di Priebe consente una stima di tali parametri secondo 
relazioni empiriche tenendo in considerazione: 
- il comportamento dell’insieme delle colonne di ghiaia: la crisi avviene solo al 
raggiungimento della capacità portante dell’intero g uppo di colonne15. 
- il carico agente sulle colonne di ghiaia: aliquota del carico complessivo in 
funzione del rapporto di sostituzione rA  e del fattore di miglioramento 1n  
 
Il carico affidato alla colonna viene ridotto in conseguenza alla diminuzione del 













Partendo dal valore di questo parametro, l’autore suggerisce una serie di correlazioni 
empiriche per una stima dell’angolo di resistenza al t glio della cella equivalente: 
 
)()1()()( tC tgmtgmtg φφφ ⋅′−+⋅′=  
 
avendo indicato con 
 
Cφ  angolo di resistenza al taglio del materiale delle colonne 
tφ  angolo di resistenza al taglio del terreno coesivo d  cella 
 
Per la coesione il metodo fornisce una relazione in fu zione del rapporto di 
sostituzione corretto: 
 




                                                
15 A differenza di elementi rigidi infissi nel terreno che possono arrivare a rottura l’uno 
successivamente all’altro, le colonne di ghiaia continuano a deformarsi finché l’intero sovraccarico 
viene trasferito alle colonne vicine. 




tc  coesione media del terreno di cella 
 
Volendo tener conto del rimaneggiamento subito dal terreno all’atto 
dell’installazione delle colonne di ghiaia risulta più a favore di sicurezza fare 
riferimento, per la stima della coesione, alla esprsione: 
 
tcmc ⋅′−= )1(  
 
Applicando le formule dette al caso in esame, si ottengono valori indicativi dei 
parametri di resistenza al taglio per il terreno migliorato: 
 
Parametri di resistenza al taglio del terreno rinforzato 
Parametro di resistenza )(φ ′tg  φ ′  c′  (t/mq) 
Terreno non trattato (valore medio) 0.484 25.84 1.752 
Terreno rinforzato mediante colonne di ghiaia 0.657 33.30 1.395 
 
 
8.6.1.2 Valutazione del cedimento delle colonne di gh aia in gruppo 
 
Il metodo di Priebe pone l’ipotesi che il cedimento p ssa essere valutato come 
edometrico, di conseguenza è possibile trattare l’intera cella equivalente come un 
unico strato omogeneo di materiale, caratterizzato d  parametri geotecnici calcolati 
come medie ponderate, e quindi ottenere il cedimento della cella in conseguenza 











mentre il valore di cedimento nella condizione di terreno non trattato può essere 
calcolata mediante la stessa formula applicando il carico complessivo agente sulla 
cella equivalente: 
 













Il valore del modulo di deformazione edometrico medio è calcolato attraverso una 













E  t/mq 
 
Sostituendo nella formula si sono ottenuti i seguenti valori di cedimento: 
 
Calcolo dei cedimenti 
Cedimento nel terreno migliorato s∆  7.22 cm 
Cedimento nel terreno non trattato 0s∆  15.39 cm 
Riduzione del cedimento α  53.10 % 
 
 




8.6.2 Considerazioni sui risultati ottenuti 
Osservando i risultati ottenuti attraverso l’approcci  di Priebe, si ritiene importante 
riportare alcune considerazioni: 
 
 Il cedimento nel caso di terreno non trattato è stato eseguito facendo sempre 
riferimento alla cella equivalente come elemento di terreno interessato dal 
carico. 
 I valori di abbassamenti ottenuti in assenza di colonne di ghiaia non si 
discostano in maniera significativa dai valori calcolati nel caso di fondazione 
mediante platea (vedi cap. 6), fornendo un’ulterior verifica della validità 
degli stessi 
 l’errore misurato fra i cedimenti ottenuti per terreno non trattato secondo la 
trattazione di Priebe e quelli relativi alla sola platea di fondazione, sono 
attribuiti alle ipotesi imposte alla base dei metodi utilizzati ed in particolar 
modo all’adozione del concetto di “cella equivalente”16. 
 I valori di cedimento ottenuti per l’inserimento delle colonne di ghiaia 
risultano essere ridotti di più del 50%, divenendo c sì accettabili se 
confrontati con i valori di cedimento ammissibili suggeriti da Sowers 
 L’entità del cedimento risulta accettabile non solo per quanto concerne la 
stabilità della struttura, ma anche per gli aspetti relativi agli allacciamenti 
degli impianti. 
 Nell’analisi eseguita si è considerato soltanto il va ore dell’incremento di 
carico applicato alla struttura di fondazione, in quanto l’adozione di colonne 
di ghiaia consente alla platea di non risentire del rigonfiamento per effetto 
dell’alleggerimento da scavo del terreno. 
 I valori di cedimento ottenuti mantengono comunque un certo grado di 
approssimazione per via delle numerosi ipotesi imposte all’interno del 
metodo utilizzato per la loro valutazione 
 
L’approccio adottato (metodo di Priebe) è uno dei possibili metodi che possono 
essere utilizzati per lo studio delle colonne di ghiaia. 
                                                
16 Nell’analisi fatta per la sola platea di fondazione si è considerata un’area coincidente con l’area di 
carico, valutando i contributi di differenti strati ottenendo una descrizione del comportamento del 
volume significativo più vicina alle reali condizioni del terreno. 




Altre procedure di calcolo proposte in letteratura tecnica possono essere: 
- analisi di Shahu, Madhav e Hayashi (2000) 
- procedura di calcolo proposta da Ghionna – Jamiolkows i (1981) 
 
L’analisi proposta da Shahu si basa su ipotesi di calcolo differenti da quelle adottate 
nel metodo semplificato di Priebe e riprese dalla procedura di Ghionna – 
Jamiolkowski: 
 
- si considera che il carico massimo agente sul terreno coesivo di cella lo si ha 
in corrispondenza della base del terreno trattato mentre in sommità presenta 
valori più bassi (viceversa per la colonna di ghiaia), si ha quindi una 
variazione del carico con la profondità, mentre il metodo qui analizzato 
considera che il carico si mantiene costante lungo la cella equivalente. 
- si considera l’influenza del materasso di ghiaia sulla ripartizione del carico: in 
particolar modo al crescere dello spessore di tale strato si ha una migliore 
diffusione del carico ed il terreno coesivo prende una quota parte maggiore del 
carico esterno applicato. Nel caso in esame si considera un fattore 
adimensionale di altezza del terreno non troppo elevato e quindi è accettabile 
che il carico agente sul terreno coesivo di cella risulta inferiore rispetto al 
valore ottenuto col metodo qui analizzato  
 
 
La procedura di calcolo di Ghionna – Jamiolkowski, ricalca le ipotesi poste nella 
trattazione di Priebe, suggerendo un’analisi iterativa attraverso una divisione della 
cella equivalente in strati con spessori e parametri caratteristici noti. 
 
Viene applicata la teoria dei tubi spessi inserendo le soluzioni del problema nelle 
equazioni generali poste secondo le ipotesi di calcolo: 
- dall’equazione di equilibrio verticale si ricava laquota parte di carico 
gravante sulla generica colonna di ghiaia 
ttCC AqAqAq ⋅+⋅=⋅  
 
- incremento di tensione orizzontale, rappresentato d N equazioni (una per 
ogni concio) del tipo nello schema di tubo spesso:  




)()( 0 iWWiCaCCCaChCi zzkkqk ⋅−⋅⋅−−⋅=∆ γγσ  
 
- spostamenti in corrispondenza della generica colonna di ghiaia e del terreno 





























































































































- dall’ipotesi di congruenza degli spostamenti verticali, ovvero uguagliando i 
due spostamenti precedentemente individuati si ricava l’equazione risolutiva 
finale, che permette di valutare la quota parte di car co gravante sul terreno 


































































































































Inserendo dei valori tentativo di pressione su terreno per incrementi successivi si 
procede fino alla convergenza dei valori iniziale e finale di tq . 
 
Facendo riferimento al materiale fornito dallo studio i progettazione THESIS, è 
possibile porre un confronto fra i valori risultanti dai 3 metodi per un maggiore grado 
di approssimazione17  
                                                
17 L’adozione di metodi diversi comporta anche quella di ipotesi differenti. Poiché i valori di 
cedimento calcolati hanno una componente di incertezza legata alle semplificazioni imposte nel corso 
dell’analisi, si ritiene che un confronto con altri approcci possa limitare tale influenza fornendo un 
valore più confidente. 




Si riportano nella tabella seguente i valori risultanti secondo i metodi esposti: 
 
Confronto procedure di calcolo 
































Carico sul terreno coesivo 
(t/mq) 
6.61 3.10 2.38 1.15 
Carico sulla colonna di 
ghiaia (t/mq) 
- 18.50 16.49 21.16 
Cedimento (cm) 15.39 7.22 5.76 5.6 
Riduzione del cedimento 
(%) 
0.00 53.10 62.57 63.61 
 
L’ordine di grandezza relativo ai cedimenti non varia molto: da tutti gli approcci 
considerati si ottengono valori di abbassamenti accettabili secondo i valori 
ammissibili suggeriti da Sowers. 
Ciò che non risulta, invece, in accordo fra i diversi metodi è la ripartizione del carico  
sulla generica colonna e sul terreno coesivo di cella. 
Tale differenza è riportata alle diverse ipotesi che stanno alla base degli approcci 
presentati. 
Il possibile confronto fra i metodi considerati è accettabile esclusivamente in termini 
di cedimenti massimi superficiali (che è il risultato ritenuto di maggiore interesse), in 
quanto la diffusione del carico segue regole ed ipotesi differenti. 
 
8.6.3 Valutazione dei cedimenti attraverso trattazione in campo elastico 
 
Seguendo la trattazione semplificata, esposta al paragr fo 8.5.2.3, si riportano i 
risultati ottenuti per il caso reali in esame. 
 
Conoscendo da progetto i valori di moduli elastici delle colonne di ghiaia e 
riportando i valori calcolati nei capitoli precedenti per la valutazione del modulo di 




deformazione elastica medio ritenuto caratteristico per tutto lo spessore della cella 
equivalente, si applicano i coefficienti di ripartizione per la stima del carico applicato 
alla colonna e al terreno coesivo circostante: 
 
Ripartizione del carico 
Dati relativi alla cella equivalente 
Pressione agente sulla cella equivalente (t/mq) q  6.61 
Spessore cella equivalente (m) CL  15.40 
Area  cella equivalente (mq) A  2.81 
Carico complessivo trasmesso dalla platea (t) P  18.57 
Dati relativi alla colonna di ghiaia 
Area colonna di ghiaia (mq) CA  0.64 
Modulo elastico ghiaia (t/mq) CE  6000 
Rigidezza colonna (t/m) CR  512.00 
Carico applicato alla colonna in condizioni non drenat  (t) UCP  0.21 
Carico applicato alla colonna (t) CP  15.32 
Pressione massima agente sulla colonna (t/mq) CV ,σ  23.93 
Dati relativi al terreno coesivo circostante la colonna 
Area anello terreno coesivo (mq) tA  2.17 
Modulo deformazione terreno condizioni non drenate (t/mq) UtE  4529.68 
Modulo di deformazione condizioni drenate18 (t/mq) tE  375.9 
Rigidezza terreno coesivo (condizioni non drenate) (t/m) UtR  44553.28 
Rigidezza terreno coesivo (condizioni drenate) (t/m) tR  108.76 
Carico applicato al terreno in condizioni non drenat  (t) UtP  18.36 
Carico applicato al terreno (t) tP  3.25 
Pressione agente sul terreno (condizioni non drenate) (t/mq) 
U
tV ,σ  8.46 
                                                












 in cui il modulo edometrico medio è stato ottenuto da una media 
ponderata dei valori relativi alle diverse sottounità stratigrafiche. 




Pressione agente sul terreno (condizioni drenate) (t/mq) tV ,σ  1.50 
 
Nella tabella sono riportati dati riferiti ad entrambe le condizioni di carico: 
- a breve termine (condizione non drenata) 
- a lungo termine (condizione drenata) 
Ai fini dello studio sui cedimenti, risulta di maggiore interesse la valutazione a lungo 
termine per la quale la maggior parte del carico viene assorbita dalla colonna di 
ghiaia. 
 




























s  cm 
 
Per quanto riguarda la verifica allo spanciamento si calcolano la pressione limite di 
rifluimento del terreno e il conseguente fattore di sicurezza. 
 
Per procedere si fissano in via qualitativa i valori di angolo d’attrito interno per la 
ghiaia (fissato da progetto) e per il terreno (si considera il valore medio relativo 
all’Unità B): 
 
°≅ 36Cφ  ghiaia 
°≅ 26tφ  terreno coesivo 
 
Da tali valori si ottengono i coefficienti di spinta attiva (per la colonna) e passiva (per 
il terreno): 
26.0, ≅Cak  
04.2, ≅tpk  
 




Dai coefficienti sopra riportati è possibile ottenere i valori di pressione limite e di 


















σ tFS  
Il fenomeno di spanciamento è dunque evitato grazie lla funzione di contenimento 






























K =2  
80.1=tγ  (t/mc) peso specifico terreno coesivo 
20.2=Cγ  (t/mc) peso specifico ghiaia (dato di progetto) 
 
Oltre a tale profondità il peso proprio della colonna di terreno è sufficiente per 
confinare l’espansione radiale della colonna di ghiaia. 
 




8.6.4 Cedimento al di sotto della base delle colonne di ghiaia 
Il carico applicato alla cella equivalente e ripartito fra colonna e terreno coesivo 
circostante, viene trasmesso allo strato di materiale ghiaioso sottostante le basi delle 
colonne stesse (Unità C). 
É, dunque, necessario verificare se tale incremento di carico sia causa di ulteriori 
cedimenti nello strato ghiaioso e negli strati sottostanti. 
Tale abbassamento sarà da tenere in considerazione per la stima finale del cedimento 
subito da una struttura di fondazione poggiante su terreno migliorato mediante 
inserimento di colonne di ghiaia. 
 
La difficoltà maggiore riscontrata in questa analisi è la determinazione della quota 
parte di carico che si trasmette dalla cella equivalente allo strato sottostante. 
Gli ostacoli allo sviluppo di tale calcolo sono dati: 
- dalla presenza all’interno della cella equivalente di un materiale composito 
non omogeneo 
- dalla ripartizione del carico sulla colonna e sul terreno coesivo che comporta 
una diffusione delle tensioni in funzione della profondità non facilmente 
valutabile 
- dalle ipotesi poste alla base dei diversi metodi di calcolo, suggeriti dai vari 
autori, che impongono un andamento del diagramma tensione – deformazione 
 
Prendendo come esempio il metodo di Priebe, si sottolinea che nelle ipotesi di 
calcolo è stato imposto: 
- relazione sforzi – deformazione nel terreno di tipoelastico lineare 
- relazione tq  e th,σ∆  di tipo idrostatico 
tth q=∆ ,σ  
- spostamenti orizzontali della superficie di contatto colonna – terreno, 
valutabili mediante la teoria del tubo spesso. 
- pressione verticale si mantiene costante entro la profondità interessata dalle 
colonne di ghiaia 
- cedimento in condizioni edometriche 
 




Volendo quindi considerare lo spessore di terreno attraversato dalle colonne di ghiaia 
come uno strato unico di terreno omogeneo, con caratteristiche di resistenza al taglio 
migliorate rispetto al terreno non trattato, è possibile, invertendo le equazioni 















E  t/mq 
 
L’approccio vuole quindi sostituire al caso in esame una condizione fittizia in cui il 
sottosuolo sia suddivisibile in 3 macrounità, la prima delle quali è formata dalla cella 
equivalente. 
Si tratta allora di ricavare i cedimenti causati da un incremento di pressione noto 
trasmesso da una platea19 rettangolare di dimensioni note ad un terreno caratterizzato 
da moduli di deformazione edometrici ritenuti costanti per tutte le macrounità 
considerate. 
 
Il valore di incremento di pressione medio agente sullo strato di terreno è ricavato dal 
diagramma di diffusione delle pressioni in funzione d lla profondità secondo la 
trattazione di Steinbrenner. 
Volendo valutare il cedimento in condizioni di strut ura a rigidezza elevata, si fa 
riferimento alla diffusione della pressione sotto al punto definito dal Jelinek. 
 
Punti di riferimento per il calcolo delle pressioni  
  lato a lato b  rapporto a/b  
Punto A 100.00 22.00 m 5 
Punto B 100.00 11.00 m 10 
Punto C 50.00 11.00 m 5 
Punto D 50.00 22.00 m 2 
Punto E  (di Jelinek) 77.50 4.95 m 5 
                                                
19 Si ricorda che al di sopra del materasso misto granulare viene comunque posta una platea in 
cemento armato. 
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Nel grafico si riporta anche l’andamento della quota parte di pressione litostatica 
efficace, considerata come valore al di sotto del quale l’incremento di pressione 
risulta essere trascurabile (nel caso in esame si ottiene una profondità di interesse: 
20.20=z  m da piano di scavo) 
 
Si riportano in tabella i valori considerati per lo studio dei cedimenti: 
 
Valori caratteristici terreno fittizio 
Macro unità tγ  (t/mq) iH∆  (m) Vσ∆  mdE ,  
B (rinforzata)  1.95 15.40 6.61 1226.79 
C 2.20 3.60 3.64 4564.0 
D 1.98 2.60 3.13 660.020 
 
Considerando una pressione media21 ritenuta costante per tutto lo strato indagato si 
calcola il cedimento subito da ogni unità stratigrafica: 
 
Valutazione dei Cedimenti medi 
Macro unità is∆  (cm) 
B (rinforzata) 7.22 
C 0.29 
D 1.23 
Cedimento complessivo del terreno rinforzato 8.74 
 
 
Si sottolinea come il caso considerato sia ricavato d l procedimento di Priebe, cioè 
dal metodo di calcolo che aveva comportato il valore massimo di cedimento. 
Inoltre si sono assunti valori rappresentativi degli strati sottostanti la platea con 
ampio margine di approssimazione dovuta 
- dalle correlazioni utilizzate per ricavarli 
- dall’aver considerato le macrounità come formate da materiali omogenei 
                                                
20 Il valore di modulo edometrico dell’Unità D è stato ricavato da prove su campioni in laboratorio. 
21 Fa eccezione la pressione considerata per la Unità B per mantenere coerenza con i dati ottenuti in 
precedenza dai quali è stato calcolato il modulo edometrico caratteristico. 




- dall’aver assunto come valida la teoria di Steinbrener per la distribuzione 
delle pressioni verticali all’interno dello spessore della cella equivalente 
 
Queste semplificazioni hanno fornito valori cautelativi. 
Si conclude, quindi, che la pressione trasmessa dalle co onne di ghiaia allo strato 
ghiaioso posto sotto le basi è ancora superiore al t rmine definito come il 15% della 
pressione litostatica efficace, ma comporta un cedim nto trascurabile. 
Lo strato in profondità (Unità D) è interessato dall’incremento di pressione trasmesso 
solo per i primi 2.60 m, oltre ai quali tale pressione non comporta effetti significativi. 
 
Il cedimento comunque ottenuto rientra ancora entro i limiti suggeriti da Sowers per 
la stabilità di strutture intelaiate. 
 
In definitiva l’intervento mediante installazione di colonne di ghiaia comporta un 
miglioramento importante per quanto concerne l’entità dei cedimenti e consente di 
ritenere gli effetti della realizzazione dell’edific o come contenuti entro lo spessore 
della cella equivalente considerata. 
 




8.6.5 Considerazioni finali 
 
I risultati ottenuti sostituendo i valori numerici reali, riferiti al caso in esame, nelle 
formule sopra esposte indicano che i carichi di esercizio e la loro ripartizione tra le 
colonne di ghiaia e il terreno interposto generano, in generale, tensioni che 
consentano ai materiali di lavorare sempre in campo elastico.  
In particolare le colonne di ghiaia non andranno soggette a plasticizzazioni e quindi 
spanciamenti nemmeno alle quote più superficiali grazie all’azione di contenimento 
data dalla pressione verticale trasmessa dalla platea di superficie che impedisce il 
rifluimento verso l’alto del terreno interposto frale colonne. 
 
Rimanendo nel campo elastico le uniche deformazioni dei materiali saranno di tipo 
elastico e quindi potranno essere valutate sulla base dei loro moduli elastici. 
 
Nella verifica allo spanciamento delle colonne si è considerata la situazione drenata 
del terreno in quanto, data la rapidità della sua consolidazione (10÷20 giorni), avrà il 
tempo di drenarsi via via che si susseguono gli incrementi di carico dell’edificio e 
quindi di mobilitare i suoi parametri drenati, vale  dire φφ ′=  e 0=′c . 
 
Si riportano in tabella i risultati ottenuti second le diverse modalità di calcolo 
 
Confronto metodi di calcolo dei cedimenti 



































































Pressione su colonna (t/mq) - 23.93 18.50 16.49 21.16 
Pressione su terreno (t/mq) 6.61 1.50 3.10 2.38 1.15 
Cedimento (cm) 15.39 5.35 7.22 5.76 5.60 
Riduzione cedimento  (%) - 65.24 53.10 62.57 63.61 
 




Dal confronto si evidenzia come la trattazione in campo elastico fornisca i valori di 
cedimento inferiori, ma dello stesso ordine di grandezza di quelli ottenuti con gli altri 
approcci. 
Maggiore è la differenza per quanto riguarda la ripart zione della pressione sulla 
colonna e sul terreno che risulta essere la massima per quanto riguarda il carico sulla 
colonna di ghiaia. 
Le differenze non trascurabili rispetto alla ripartizione sono attribuite alle diverse 
ipotesi apportate dal metodo di calcolo adottato e, quindi, alle diverse modalità con le 
quali il carico è ritenuto diffondersi lungo la superficie di contatto colonna – terreno 
coesivo. 
 
In generale si conclude che indipendentemente dall’approccio utilizzato per il calcolo 
della portata e dei cedimenti delle colonne di ghiaia, l’installazione di tali elementi 
conferisce al terreno coesivo attraversato un miglioramento tale da comportare una 
diminuzione di più del 50 % del cedimento ottenuto senza alcun intervento. 
Tale riduzione consente di rimanere entro i valori ammissibili suggeriti da Sowers sia 
per la stabilità della struttura che per quanto riguarda gli allacci della rete 
impiantistica. 
 




9. CONFRONTO FRA LE SOLUZIONI PROPOSTE 
Al termine dello studio delle tre possibili soluzion  fondali proposte, si esegue un 
confronto di sintesi per definire la migliore tipologia di intervento sotto il profilo 
tecnico - economico. 
9.1 Analisi strutturale - costruttiva 
Si considera l’aspetto di stabilità della struttura intesa come ammissibilità dei 
cedimenti (SLE) secondo i valori definiti da Sowers: 
 
Riportando in una tabella di sintesi i valori ottenuti per le diverse soluzioni secondo i 
algoritmi di calcolo esposti nei capitoli precedenti, si ottiene la valutazione diretta 
della validità degli interventi analizzati. 
 




Confronto cedimenti misurati per le differenti soluzioni fondali 
TIPOLOGIA DI INTERVENTO 












metodo analitico 15.68 NO 
Struttura a 
rigidezza nulla utilizzo programma 
CEDIM 












Metodo semplificato e 
applicazione 
correzioni 0.522 SI 
Metodo di Priebe 7.22 SI 







Metodo Shahu – 
Madhav - Hayashi 
5.6 SI 
 
Risulta evidente come la soluzione iniziale di sola pl tea di fondazione sia la sola 
non ammissibile e quindi si possa escludere dal panorama degli interventi da 
valutare. 
La soluzione mediante platea di fondazione rappresenta il caso limite in cui non sia 
necessario operare in maniera specifica per la realizzazione della struttura fondale. Si 
può ritenere che i valori emersi dall’analisi di questo primo tipo di intervento siano i 
termini limite rispetto i quali valutare i guadagni, in termine di riduzione percentuale 
di abbassamenti, ottenibili secondo le soluzioni alternative proposte: 
 
                                                
1 Non si riporta il caso del cedimento per singola colonna in quanto, come visto al paragrafo 8.5.1, è 
una analisi puramente teorica senza riscontro in campo pratico 




Riduzione del cedimento (%) 
Platea di fondazione 
Pali di 
fondazione 





































































0.00 98.37 53.10 62.57 63.61 
 
Dal confronto diretto appare evidente la possibilità, mediante la soluzione di 
fondazioni profonde con pali in calcestruzzo, di eliminare quasi completamente2 
l’abbassamento della struttura in seguito alla sua realizzazione. 
 
9.2 Analisi economica 
Lo studio delle possibili soluzioni fondali deve tenere conto anche dell’aspetto 
economico in quanto elemento di notevole peso in ambito decisionale. 
Tale analisi viene eseguita sulle sole soluzioni ritenute strutturalmente fattibili, cioè 
escludendo la soluzione fondale con solo realizzazione di platea. 
Facendo riferimento al prezziario fornito dalla Camera di Commercio di Bologna 
aggiornato al secondo semestre del 2010, si riporta in maniera sintetica il confronto 









                                                
2 In realtà il cedimento non è eliminato completamente, ma il valore misurato dell’ordine dei 
millimetri è da considerarsi come trascurabile. 







































800 25 270 101.00 681750.00 
COLONNE DI 
GHIAIA 
900 15.40 385 60.00 355740.00 
 
Il ricorso alla soluzione mediante colonne di ghiaia come riduttori dei cedimenti 
comporta un risparmio pari circa al 48% rispetto all’intervento mediante pali di 
fondazione. 
 
9.3 Analisi complessiva 
Oltre all’aspetto economico e strutturale è importante valutare anche altri fattori che 
rientrano con un certo peso nell’ambito della scelta progettuale. 
 
Aspetto organizzativo (di cantiere) 
La tipologia di intervento mediante colonne di ghiaia non prevede o scavo di  
terreno, cosa che invece è necessaria per la realizzazione di pali trivellati. In 
conseguenza a ciò si ottiene un minor quantitativo di materiale di risulta ed una 
maggiore pulizia all’interno del cantiere. 
Inoltre è da considerare il tempo di realizzazione: l’intervento mediante pali deve, 
infatti, tenere conto (oltre al tempo di scavo, posa delle armature e getto) del tempo 
di presa del calcestruzzo, degli interventi di scapitozzatura e collegamento con la 
platea di fondazione. 
 
Aspetto ambientale 
                                                
3 Per il numero di pali si è tenuto un valore approssimato, in particolare per le colonne di ghiaia si è
fatto riferimento alle dimensioni delle singole colonne e degli interassi previsti in base alla 
distribuzione triangolare, rapportandoli alle dimensio i dell’area di fondazione 




L’intervento mediante colonne di ghiaia risulta più compatibile con l’ambiente 
essendo la ghiaia un materiale inerte e non inquinante. 
Il miglioramento delle caratteristiche di resistenza apportato dall’inserimento delle 
colonne di ghiaia, consente di sfruttare appieno le risorse del terreno e garantire, 
attraverso l’addensamento degli strati sabbiosi, un minor rischio per quanto riguarda 
la liquefazione e la propagazione delle onde sismiche. 
 
Aspetto idraulico 
I pali di calcestruzzo formano una barriera impermeabil  e vanno a interferire con le 
condizioni di falda. A differenza di questi le colonne di ghiaia non modificano il 
comportamento idraulico del sottosuolo e consentono u a più rapida dissipazione 
delle pressioni interstiziali andando a formare dei percorsi drenanti in strati coesivi. 
Volendo sintetizzare tutti gli aspetti in un’unica tabella indicando con il simbolo  e 
 la minore o maggiore compatibilità offerta dalla soluzione proposta: 
Confronto diretto fra differenti soluzioni fondali  





















Strutturale   
Economico   
Ambientale   
Idraulico   
Tecnico - Organizzativo   
 
emerge dal confronto come le colonne di ghiaia siano la tipologia di soluzione 
fondale da considerare come più vantaggiosa. 




10 SOMMARIO E CONCLUSIONI 
La presente tesi ha come obiettivo quello di porre un confronto fra tre diverse 
soluzioni fondali (platea di fondazione, fondazioni profonde, colonne di ghiaia come 
riduttori di cedimenti) per il caso reale di un edificio da realizzare nella zona NW 
della città di Bologna su terreni soffici. 
Lo studio è stato basato sui risultati ottenuti da ndagini geognostiche condotte in sito 
ed in particolare dalle prove penetrometriche statiche meccaniche (CPT). 
La tesi è suddivisa in due parti: la prima riguarda lo stato dell’arte relativo 
all’applicazione delle prove penetrometriche statiche per la stima di parametri 
geotecnici attraverso le correlazioni fornite da Autori diversi, la seconda parte 
riguarda il dimensionamento e il confronto tecnico – economico fra le tre soluzioni 
fondali. 
 
Nella prima parte si è proceduto con il reperimento dalla letteratura tecnica di 
correlazioni in grado di consentire la stima, con un certo grado di affidabilità, dei 
valori di resistenza misurati dalle indagini in sito (CPT). 
I vantaggi offerti dall’esecuzione di tali prove sono stati presentati al cap. 1, 
indicando anche quali siano i fattori di influenza che ne limitano la validità e che, 
quindi, devono essere considerati con particolare attenzione in fase di elaborazione 
dati. 
Numerose sono state le formule di carattere empirico che si sono raccolte anche per 
la stima di uno stesso parametro geotecnico. In diversi casi si è mostrato come il 
criterio da adottare per scegliere una correlazione a ziché un’altra sia il campo di 
applicabilità, ovvero la tipologia di opere e di terreno in analisi rispetto ai quali 
l’autore della correlazione ha potuto sperimentare e affinare i termini della propria 
formula. 
Procedendo nella ricerca si è voluto inserire un riferimento alle sperimentazioni ad 
oggi in corso nella analisi del terreno mediante prove penetrometriche.  
Di particolare interesse è la sperimentazione, ad oggi in corso di sviluppo, per quanto 
riguarda la stima del valore VS dei terreni. 
Facendo riferimento al lavoro condotto dal Gruppo Geotecnico del dipartimento di 
Ingegneria di Ferrara, si è mostrato come, sebbene sia differente lo stato deformativo 
indotto nel terreno dal passaggio di onde di taglio rispetto all’infissione del 




penetrometro, sia possibile legare i risultati di resistenza con quelli di propagazione 
d’onda. 
Si è poi voluto contribuire, seppure in modo molto m desto, a tale sperimentazione 
applicando le formule con le dovute correzioni e calibr zioni, ad un caso reale 
ottenendo un livello di confidenza accettabile (approssimazione inferiore al 20%) dei 
valori stimati rispetto a quelli misurati. 
 
In conclusione a questa prima parte si possono trarre lcune considerazioni sugli 
aspetti relativi alle prove penetrometriche CPT. 
Per quanto esse non possano essere intese come sostitutive delle prove di laboratorio, 
la loro potenzialità è ampia: i dati forniti, infatti 
- permettono di spaziare nel campo dell’analisi dalla definizione lito-
stratigrafica alla valutazione della propagazione di onde sismiche, dalla 
liquefacibilità del terreno alla capacità di portata dei pali. 
- offrono ampio spazio per le sperimentazioni, come dimostrato dal numero di 
articoli e di interventi reperibili in letteratura tecnica, e fornisce al geotecnico 
la possibilità di un confronto fra una condizione naturale (prove in sito) e una 
condizione ricreata (prove in laboratorio) con un progressivo affinamento dei 
dati e quindi una crescente affidabilità dei risultati ottenuti. 
Da uno sguardo complessivo, appare che la direzione verso cui si muove la 
sperimentazione sia quella di una ricerca di unitarietà nel comportamento del terreno. 
Unico infatti risulta essere il terreno sia che siaattraversato da sollecitazioni 
sismiche, sia che debba sostenere un carico vertical  o che venga perforato da aste 
strumentate: il comportamento segue lo stato tensionale, la composizione 
mineralogica, in sintesi la storia del deposito stes o. 
Appare, quindi, ammissibile pensare di ottenere, proseguendo con la ricerca, la 
definizione di un quadro in grado di legare fra loro le diverse caratteristiche e le 
potenzialità di un terreno partendo da una indagine mediante prove penetrometriche 
in grado di combinare la specificità del campione rappresentativo con la eterogeneità 
del deposito. 
 
Nella seconda parte della tesi si è preso in considerazione la realizzazione di un 
edificio a fondazione parzialmente compensata, in costruzione nella periferia della 
città di Bologna. 




Facendo riferimento ai dati forniti dalle prove CPT e sfruttando i risultati dei 
sondaggi e delle prove di laboratorio eseguite su campioni ritenuti rappresentativi, è 
stato possibile ottenere un modello geotecnico del terreno in esame. 
L’immobile da realizzare sull’area indagata risulta particolarmente pesante: costituito 
da 11 piani e con pianta di circa 2200 mq. La presenza di strati con spessori notevoli 
di terreno soffice, ha comportato la necessità di considerare più soluzioni possibili 
per la struttura di fondazione al fine di limitare i cedimenti differenziali ed assoluti 
dell’edificio. 
 
Una prima soluzione valutata è stata la possibile realizzazione di una platea di 
fondazione (cap 6). 
Il calcolo dei cedimenti, tenuto conto dell’effetto rigonfiante del terreno dovuto allo 
sbancamento previsto per il piano interrato, è stato eseguito nelle ipotesi di struttura a 
rigidezza nulla e a rigidezza infinita. 
Nel caso di struttura con rigidezza nulla, si è proceduto con due approcci, entrambi 
basati su valori di Modulo Edometrico, tenendo conto di una differente divisione 
degli strati del terreno interessati dal carico. 
L’analisi ha richiesto una trattazione separata degli strati con composizione 
prevalentemente fine e degli strati con maggiore componente sabbiosa. 
I valori dei moduli edometrici sono stati dapprima stimati attraverso le correlazioni 
proposte da Mitchell e Gardner, quindi, per una maggiore affidabilità, confrontati 
con i dati da prove di laboratorio, forniti dalla ditta Sinergea. 
Per la struttura infinitamente rigida, si è fatto rico so all’algoritmo di calcolo, 
elaborato dal professor Righi e dall’ingegnere Piacentini, che, trattando in maniera 
unificata gli strati coesivi e quelli incoerenti, permette di analizzare il 
comportamento del terreno, in termini di cedimenti  r gonfiamenti, in conseguenza 
all’applicazione di un carico. 
Per evidenziare il contributo del rigonfiamento delterreno in seguito allo scavo, si è 
scelto di seguire due approcci: il primo di applicaz one istantanea del carico dovuto 
all’edificio decurtato del peso del terreno asportat , il secondo di una applicazione 
del carico tenendo conto dei tempi necessari per il completamento delle differenti 
fasi in cui è stata suddivisa la realizzazione. 
 




Il confronto, poi, fra i risultati ottenuti - sia per la struttura intesa infinitamente 
rigida, sia per la struttura priva di rigidezza - in termini di cedimenti, ha consentito 
un confronto con i valori limite di ammissibilità posti da Sowers al fine di valutare la 
realizzabilità di una platea di fondazione come soluzi ne al caso in esame. 
 
La seconda soluzione considerata riguarda la possibilità di una fondazione profonda 
realizzata mediante palificata. 
Sfruttando le correlazioni poste fra la capacità di portanza dei pali e i valori di 
resistenza ottenuti dalle prove in sito CPR, e confrontando i risultati così ottenuti con 
quelli derivanti dai criteri proposti dall’Associazione Geotecnica Italiana, è stato 
possibile stimare la portata del singolo palo, con un buon grado di approssimazione, 
e quindi stabilire il numero di pali necessari per supportare il carico dovuto 
all’edificio. 
Stabilito il numero indicativo di pali, si è considerata la disposizione della palificata 
tenendo conto delle zone più sollecitate della areasottostante l’edificio. 
L’analisi dell’interasse minimo fra i pali ha consetito la determinazione di un 
coefficiente di correzione della portata complessiva della palificata. 
Facendo riferimento alla trattazione del professor Righi in merito ai cedimenti subiti 
dai pali di fondazione, è stato possibile stabilire l’abbassamento complessivo e 
differenziale subito dalla struttura in seguito alla sua realizzazione. 
 
La terza soluzione analizzata riguarda le colonne di ghiaia come sistema di 
consolidamento di terreni coesivi teneri e quindi come sistema di riduzione dei 
cedimenti. 
Queste strutture realizzate mediante vibro sostituzione, collaborano con il terreno 
naturale determinando caratteristiche di resistenza migliorate.  
Ottenuto un terreno rinforzato, è stato possibile studiare i cedimenti conseguenti a 
tale intervento tenendo conto delle verifiche di stabilità delle colonne per un corretto 
dimensionamento atto ad impedire che si verifichino rotture nella colonna o 
spanciamenti per mancato contenimento della cella di terreno. 
 
Il confronto fra i diversi tipi di interventi proposti avviene sia sul piano di analisi 
strutturale che di analisi economica. 




L’analisi strutturale indica come non sia possibile assumere la platea di fondazione 
come soluzione fondale, in quanto i cedimenti subiti risultano superiori a quelli 
ammissibili, mentre le due soluzioni alternative a questa comportino abbassamenti 
considerati accettabili. 
L’analisi economica diviene, allora, il criterio discriminante fra l’intervento mediante 
fondazione profonda e mediante colonne di ghiaia per la riduzione dei cedimenti. 
Oltre all’analisi economica, vengono considerati anche aspetti relativi alla semplicità 
di esecuzione, all’interferenza con il sistema idraulico del sottosuolo e ad una 
compatibilità ambientale. 
 
In conclusione si ritiene che il ricorso alle colonne di ghiaia come soluzione ottimale 
sotto tutti gli aspetti considerati. 
Oltre al guadagno economico, infatti, tale tipologia di intervento consente un 
approccio più semplice a livello tecnico – organizzativo e risulta sostenibile sotto il 
profilo ambientale. 
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Curve risultanti da prove in sito (Fittja): carico applicato – cedimenti (a); tensione 











Diagramma per la correlazione fra tensione applicata e Bs / : confronto con dati 







Confronto fra dati ottenuti in 12 siti differenti per la correlazione fra tensione 







Confronto fra valori misurati di tensione applicata e valori ottenuti mediante 







Tabella riassuntiva dei parametri geotecnici considerati e dei valori di resistenza 


















Rilevamento acqua nel foro di sondaggio
---------------------------------------------------------------------
|  DATA  | ORA IN.|QUOTA F.F.|QUOTA H20| ORA F.|QUOTA F.F.|QUOTA H2O| 
---------------------------------------------------------------------
|09/12/08| 10:00  |          |         | 16:00 | 15.00 m  | 06.20 m |
|10/12/08| 09:00  | 15.00 m  | 03.80 m | 15:40 | 25.00 m  | 02.20 m |
|17/12/08| 08:50  | 25.00 m  | 09.90 m | 15:50 | 35.00 m  | 10.20 m |
|18/12/08| 08:50  | 35.00 m  | 07.40 m | 15:30 |          |         |























































































































































Limo sabbioso di colore nocciola; terreno ad u-
midità medio scarsa.
Sabbia limosa di colore nocciola; terreno ad u-
midità media.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore
nocciola, con concrezioni calcaree; terreno ad u-
midità medio scarsa.
Limo argilloso.
Argilla limosa di colore grigio nocciola; terreno
ad umidità medio scarsa.
Limo sabbioso di colore nocciola grigio; terreno
saturo.
Sabbia limosa di colore da nocciola a grigio,
presenza di livelli di limo sabbioso; terreno satu-
ro.
Limo sabbioso a tratti debolmente argilloso di
colore grigio; terreno ad umidità medio elevata.
Limo argilloso, presenza di materiale vegetale
torboso nerastro.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.
Argilla limosa di colore nocciola; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo argilloso a tratti debolmente sabbioso di
colore nocciola; terreno saturo.
Limo con sabbia.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.
Limo sabbioso di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo argilloso sabbioso di colore grigio; terreno
bagnato.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.







Limo con sabbia; terreno saturo.
Argilla limosa di colore nerastro con materiale
torboso nerastro; terreno ad umidità medio
scarsa.
Limo debolmente sabbioso di colore grigio; ter-
reno ad umidità media.
Ghiaia (1<d<5 cm) in matrice sabbiosa di colore
grigio; terreno saturo.
Limo argilloso debolmente sabbioso di colore
grigio, presenza di livelli di sabbia con ciottoli.
Ghiaia in matrice sabbiosa, presenza di un livel-
lo di sabbia limosa; terreno da bagnato a satu-
ro.
Descrizione stratigrafica


































































































































































































Quota: --Committente: Cogei Costruzioni
Località: Bologna Profondità: 35.00 m





Perforazione: Carotaggio continuo diam 101
Cantiere: Area Ex Asam - Centro direzionale Data Inizio:
09/12/2008














Il Direttore di Laboratorio
Dr. L. Conti
Codice Lavoro:2008.314
Rilevamento acqua nel foro di sondaggio
---------------------------------------------------------------------
|  DATA  | ORA IN.|QUOTA F.F.|QUOTA H20| ORA F.|QUOTA F.F.|QUOTA H2O| 
---------------------------------------------------------------------
|09/12/08| 10:00  |          |         | 16:00 | 15.00 m  | 06.20 m |
|10/12/08| 09:00  | 15.00 m  | 03.80 m | 15:40 | 25.00 m  | 02.20 m |
|17/12/08| 08:50  | 25.00 m  | 09.90 m | 15:50 | 35.00 m  | 10.20 m |
|18/12/08| 08:50  | 35.00 m  | 07.40 m | 15:30 |          |         |




























































































































Ghiaia in matrice sabbiosa, presenza di un livel-
lo di sabbia limosa; terreno da bagnato a satu-
ro.
Argilla limosa di colore grigio, presenza di ab-
bondanti concrezioni calcaree al letto del-
l'intervallo; terreno ad umidità medio scarsa.
Argilla con limo a tratti debolmente sabbioso.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore
grigio; terreno ad umidità media.
Limo con sabbia grossa; terreno saturo.
Argilla limosa di colore grigio, presenza di
concrezioni calcaree di grosse dimensioni, livel-
li di 10-20 cm di limo sabbioso; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo sabbioso a tratti livelli di limo argilloso; ter-
reno bagnato.
Limo con sabbia.
Limo argilloso di colore grigio; terreno ad umi-
dità media.
Limo sabbioso.
Sabbia limosa di colore grigio nocciola, pre-
senza di un livello di ciottoli alla profondità di
32.90 m; terreno saturo.
Limo sabbioso di colore nocciola; terreno satu-
ro.
Argilla con limo di colore grigio; terreno ad umi-
dità media.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore























































































































































































Quota: --Committente: Cogei Costruzioni
Località: Bologna Profondità: 35.00 m





Perforazione: Carotaggio continuo diam 101
Cantiere: Area Ex Asam - Centro direzionale Data Inizio:
09/12/2008














Il Direttore di Laboratorio
Dr. L. Conti
Codice Lavoro:2008.314
Rilevamento acqua nel foro di sondaggio
---------------------------------------------------------------------
|  DATA  | ORA IN.|QUOTA F.F.|QUOTA H20| ORA F.|QUOTA F.F.|QUOTA H2O| 
---------------------------------------------------------------------
|19/11/08| 14:30  |          |         | 16:10 | 06.00 m  | 05.40 m |
|20/11/08| 09:00  | 06.00 m  | 05.30 m | 13:00 | 12.50 m  |         |
|01/12/08| 09:45  | 12.50 m  |         | 15:00 | 23.00 m  | 03.30 m |
|02/12/08| 08:45  | 23.00 m  | 03.20 m | 11:00 | 23.00 m  | 03.30 m |
|03/12/08| 09:15  | 23.00 m  | 01.20 m | 15:30 | 32.00 m  | 06.20 m |
|04/12/08| 09:00  | 32.00 m  | 02.90 m |       | 35.00 m  |         |





























































































































































Limo sabbioso di colore nocciola scuro; terreno
ad umidità medio scarsa.
Sabbia limosa di colore nocciola; terreno ad u-
midità medio scarsa.
Limo sabbioso di colore nocciola; terreno ad u-
midità da medio scarsa a media.
Limo argilloso debolmente sabbioso.
Argilla limosa di colore nocciola; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo argilloso debolmente sabbioso di colore
nocciola con striature chiaro scure; terreno ad u-
midità media.
Limo sabbioso di colore nocciola; terreno satu-
ro.
Sabbia limosa di colore nocciola, a tratti livelli
centimetrici di limo con sabbia; terreno saturo.
Limo sabbioso di colore nocciola; terreno bagna-
to.
Limo argilloso debolmente sabbioso.
Argilla limosa di colore nocciola grigio con stria-
ture nocciola chiaro; terreno ad umidità medio
scarsa.
Limo sabbioso a tratti debolmente argilloso di
colore nocciola; terreno bagnato.
Sabbia limosa di colore nocciola; terreno satu-
ro.
Limo sabbioso di colore nocciola grigio.
Sabbia limosa di colore nocciola.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore
grigio; terreno bagnato.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Sabbia con limo di colore grigio; terreno saturo.
Limo con argilla debolmente sabbioso di colore
grigio; terreno ad umidità medio scarsa.
Limo sabbioso.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.
Limo sabbioso di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore
grigio; terreno ad umidità media.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore
grigio; terreno ad umidità media.
Limo argilloso di colore grigio, presenza di livelli
sabbiosi e di materiale torboso; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno da bagna-
to a saturo.
Argilla limosa di colore nerastro, ricca di mate-
riale torboso; terreno ad umidità medio scarsa.
Sabbia limosa di colore grigio con ciottoli
sparsi; terreno bagnato.
Descrizione stratigrafica


















































































































































































































































Quota: --Committente: Cogei Costruzioni
Località: Bologna Profondità: 35.00 m





Perforazione: Carotaggio continuo diam 101
Cantiere: Area Ex Asam - Centro direzionale Data Inizio:
19/11/2008














Il Direttore di Laboratorio
Dr. L. Conti
Codice Lavoro:2008.314
Rilevamento acqua nel foro di sondaggio
---------------------------------------------------------------------
|  DATA  | ORA IN.|QUOTA F.F.|QUOTA H20| ORA F.|QUOTA F.F.|QUOTA H2O| 
---------------------------------------------------------------------
|19/11/08| 14:30  |          |         | 16:10 | 06.00 m  | 05.40 m |
|20/11/08| 09:00  | 06.00 m  | 05.30 m | 13:00 | 12.50 m  |         |
|01/12/08| 09:45  | 12.50 m  |         | 15:00 | 23.00 m  | 03.30 m |
|02/12/08| 08:45  | 23.00 m  | 03.20 m | 11:00 | 23.00 m  | 03.30 m |
|03/12/08| 09:15  | 23.00 m  | 01.20 m | 15:30 | 32.00 m  | 06.20 m |
|04/12/08| 09:00  | 32.00 m  | 02.90 m |       | 35.00 m  |         |










































































































































Sabbia limosa di colore grigio con ciottoli
sparsi; terreno bagnato.
Ghiaia (1<d<4 cm) in matrice sabbiosa di colore
grigio; terreno saturo.
Sabbia limosa di colore grigio con ciottoli; terre-
no saturo.
Argilla limosa di colore grigio, concrezioni calca-
ree di grosse dimensioni al letto dell'intervallo;
terreno ad umidità medio scarsa.
Sabbia limosa debolmente argillosa di colore
grigio, rari ciottoli; terreno bagnato.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo sabbioso debolmente argilloso di colore
grigio con striature nocciola; terreno ad umidità
media.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo sabbioso alternato a limo argilloso di colo-
re grigio; terreno ad umidità medio scarsa.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Limo argilloso sabbioso; terreno bagnato.
Argilla limosa di colore grigio; terreno ad umi-
dità medio scarsa.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.
Limo argilloso alternato a limo sabbioso di colo-
re grigio; terreno ad umidità media.
Limo con sabbia a tratti debolmente argilloso;
terreno saturo.
Sabbia limosa di colore grigio con ciottoli alla
profondità di 31.80 m e di 32.70 m; terreno satu-
ro.
Argilla limosa di colore nocciola grigio; terreno
ad umidità medio scarsa.
Limo sabbioso di colore nocciola grigio, a tratti li-
velli centimetrici di sabbia limosa; terreno ad u-
midità medio scarsa.
Limo argilloso.
Sabbia limosa di colore grigio; terreno saturo.
Limo sabbioso di colore grigio; terreno ad umi-
dità da media ad elevata.
Descrizione stratigrafica











































































































































































































Quota: --Committente: Cogei Costruzioni
Località: Bologna Profondità: 35.00 m





Perforazione: Carotaggio continuo diam 101
Cantiere: Area Ex Asam - Centro direzionale Data Inizio:
19/11/2008














Il Direttore di Laboratorio
Dr. L. Conti
Codice Lavoro:2008.314
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 1 di 4
Committente: Cogei Costruzioni Rapporto di prova N°: 08.1375
Località : Bologna
Cantiere : Area ex Asam - Centro direzionale Data prova:
n° prova : 10 Quota:  ---
Profondità falda : foro chiuso a 1.80 m Codice lavoro: 2008.314
Penetrometro da 200 kN IP_2
Note:
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
1,0 m
14 1.43 65.40 22 4.58
17 27 1.73 104.64 17 6.04
22 38 2.24 78.48 29 3.50 2,0 m
23 35 2.34 130.80 18 5.58
30 50 3.06 65.40 47 2.14
41 51 4.18 78.48 53 1.88
16 28 1.63 98.10 17 6.01
18 33 1.83 85.02 22 4.63 3,0 m
14 27 1.43 78.48 18 5.50
16 28 1.63 65.40 25 4.01
21 31 2.14 98.10 22 4.58
11 26 1.12 71.94 16 6.42
14 25 1.43 98.10 15 6.87 4,0 m
20 35 2.04 39.24 52 1.92
19 25 1.94 45.78 42 2.36
13 20 1.33 78.48 17 5.92
11 23 1.12 58.86 19 5.25
13 22 1.33 58.86 23 4.44 5,0 m
11 20 1.12 71.94 16 6.42
10 21 1.02 52.32 19 5.13
14 22 1.43 91.56 16 6.42
22 36 2.24 39.24 57 1.75
26 32 2.65 52.32 51 1.97 6,0 m
28 36 2.85 58.86 48 2.06
28 37 2.85 65.40 44 2.29
19 29 1.94 52.32 37 2.70
10 18 1.02 65.40 16 6.42
10 20 1.02 65.40 16 6.42 7,0 m
33 43 3.36 58.86 57 1.75
9 18 0.92 58.86 16 6.42
11 20 1.12 58.86 19 5.25
13 22 1.33 71.94 18 5.43
7 18 0.71 39.24 18 5.50 8,0 m
20 26 2.04 52.32 39 2.57
19 27 1.94 58.86 33 3.04
40 49 4.08 58.86 69 1.44
60 69 6.12 85.02 72 1.39
19 32 1.94 52.32 37 2.70 9,0 m
24 32 2.45 45.78 53 1.87
20 27 2.04 39.24 52 1.92
10 16 1.02 39.24 26 3.85
7 13 0.71 19.62 36 2.75












via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 2 di 4
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1375
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
26 32 2.65 39.24 68 1.48
38 44 3.87 71.94 54 1.86
48 59 4.89 85.02 58 1.74
38 51 3.87 65.40 59 1.69
22 32 2.24 39.24 57 1.75 11,0 m
14 20 1.43 45.78 31 3.21
17 24 1.73 58.86 29 3.40
19 28 1.94 45.78 42 2.36
12 19 1.22 45.78 27 3.74
20 27 2.04 45.78 45 2.25 12,0 m
30 37 3.06 52.32 58 1.71
28 36 2.85 58.86 48 2.06
16 25 1.63 45.78 36 2.81
14 21 1.43 71.94 20 5.04
14 25 1.43 52.32 27 3.67 13,0 m
13 21 1.33 58.86 23 4.44
11 20 1.12 71.94 16 6.42
26 37 2.65 52.32 51 1.97
58 66 5.91 98.10 60 1.66
33 48 3.36 58.86 57 1.75 14,0 m
22 31 2.24 32.70 69 1.46
13 18 1.33 58.86 23 4.44
14 23 1.43 65.40 22 4.58
17 27 1.73 111.18 16 6.42
20 37 2.04 52.32 39 2.57 15,0 m
18 26 1.83 58.86 31 3.21
13 22 1.33 45.78 29 3.45
12 19 1.22 58.86 21 4.81
11 20 1.12 39.24 29 3.50
9 15 0.92 26.16 35 2.85 16,0 m
9 13 0.92 32.70 28 3.56
15 20 1.53 98.10 16 6.42
30 45 3.06 52.32 58 1.71
32 40 3.26 52.32 62 1.60
26 34 2.65 45.78 58 1.73 17,0 m
83 90 8.46 130.80 65 1.55
34 54 3.47 65.40 53 1.89
44 54 4.49 85.02 53 1.90
18 31 1.83 124.26 15 6.77
18 37 1.83 117.72 16 6.42 18,0 m
18 36 1.83 117.72 16 6.42
24 42 2.45 130.80 19 5.35
16 36 1.63 98.10 17 6.01
98 113 9.99 91.56 109 0.92
128 142 13.05 78.48 166 0.60 19,0 m
249 261 25.38 150.42 169 0.59
100 123 10.19 65.40 156 0.64
171 181 17.43 104.64 167 0.60
243 259 24.77 130.80 189 0.53




Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 3 di 4
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1375
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
303 312 30.89 156.96 197 0.51
381 405 38.84
Revisione Data emissione
0 20/11/2008 Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
/RSP
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
Pag. 4 di 4
C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 10 08.1375 /RSP
Cogei Costruzioni  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 




Il Direttore di LaboratorioSperimentatore
Dr. Chelli
Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072






Rapporto di Prova N°:
Quota:

































































































































0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
MOD.0_RSP_GRAF_CPT
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 1 di 5
Committente: Cogei Costruzioni Rapporto di prova N°: 08.1374
Località : Bologna
Cantiere : Area ex Asam - Centro direzionale Data prova:
n° prova : 6 Quota:  ---
Profondità falda : 4.50 m Codice lavoro: 2008.314
Penetrometro da 200 kN IP_2
Note:
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
3 0.31 19.62 16 6.42
5 8 0.51 26.16 19 5.13
19 23 1.94 58.86 33 3.04
19 28 1.94 85.02 23 4.39
14 27 1.43 58.86 24 4.12 1,0 m
24 33 2.45 98.10 25 4.01
26 41 2.65 91.56 29 3.45
31 45 3.16 85.02 37 2.69
28 41 2.85 78.48 36 2.75
37 49 3.77 71.94 52 1.91 2,0 m
33 44 3.36 78.48 43 2.33
18 30 1.83 58.86 31 3.21
15 24 1.53 52.32 29 3.42
15 23 1.53 45.78 33 2.99
19 26 1.94 71.94 27 3.71 3,0 m
18 29 1.83 58.86 31 3.21
15 24 1.53 71.94 21 4.70
21 32 2.14 91.56 23 4.28
21 35 2.14 85.02 25 3.97
21 34 2.14 91.56 23 4.28 4,0 m
16 30 1.63 78.48 21 4.81
15 27 1.53 71.94 21 4.70
12 23 1.22 52.32 23 4.28
13 21 1.33 78.48 17 5.92
23 35 2.34 39.24 60 1.67 5,0 m
13 19 1.33 65.40 20 4.94
15 25 1.53 78.48 19 5.13
13 25 1.33 65.40 20 4.94
24 34 2.45 45.78 53 1.87
33 40 3.36 52.32 64 1.56 6,0 m
16 24 1.63 52.32 31 3.21
12 20 1.22 65.40 19 5.35
12 22 1.22 78.48 16 6.42
18 30 1.83 104.64 18 5.70
18 34 1.83 85.02 22 4.63 7,0 m
21 34 2.14 52.32 41 2.44
28 36 2.85 78.48 36 2.75
110 122 11.21 124.26 90 1.11
99 118 10.09 111.18 91 1.10
24 41 2.45 45.78 53 1.87 8,0 m
15 22 1.53 52.32 29 3.42
15 23 1.53 52.32 29 3.42
12 20 1.22 45.78 27 3.74
10 17 1.02 32.70 31 3.21
10 15 1.02 39.24 26 3.85 9,0 m
11 17 1.12 32.70 34 2.92
9 14 0.92 45.78 20 4.99
30 37 3.06 45.78 67 1.50
12 19 1.22 45.78 27 3.74












via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 2 di 5
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1374
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
13 25 1.33 39.24 34 2.96
13 19 1.33 32.70 41 2.47
30 35 3.06 52.32 58 1.71
20 28 2.04 39.24 52 1.92
14 20 1.43 52.32 27 3.67 11,0 m
17 25 1.73 85.02 20 4.91
13 26 1.33 58.86 23 4.44
15 24 1.53 58.86 26 3.85
15 24 1.53 65.40 23 4.28
16 26 1.63 65.40 25 4.01 12,0 m
19 29 1.94 45.78 42 2.36
17 24 1.73 78.48 22 4.53
17 29 1.73 85.02 20 4.91
16 29 1.63 78.48 21 4.81
13 25 1.33 78.48 17 5.92 13,0 m
16 28 1.63 71.94 23 4.41
15 26 1.53 71.94 21 4.70
8 19 0.82 26.16 31 3.21
6 10 0.61 26.16 23 4.28
5 9 0.51 32.70 16 6.42 14,0 m
7 12 0.71 39.24 18 5.50
10 16 1.02 39.24 26 3.85
17 23 1.73 71.94 24 4.15
21 32 2.14 98.10 22 4.58
21 36 2.14 111.18 19 5.19 15,0 m
13 30 1.33 85.02 16 6.42
10 23 1.02 26.16 39 2.57
8 12 0.82 39.24 21 4.81
7 13 0.71 45.78 16 6.42
33 40 3.36 52.32 64 1.56 16,0 m
15 23 1.53 91.56 17 5.99
13 27 1.33 52.32 25 3.95
13 21 1.33 71.94 18 5.43
22 33 2.24 111.18 20 4.96
22 39 2.24 52.32 43 2.33 17,0 m
22 30 2.24 65.40 34 2.92
20 30 2.04 98.10 21 4.81
21 36 2.14 91.56 23 4.28
20 34 2.04 91.56 22 4.49
23 37 2.34 91.56 26 3.91 18,0 m
28 42 2.85 65.40 44 2.29
26 36 2.65 71.94 37 2.71
20 31 2.04 98.10 21 4.81
23 38 2.34 78.48 30 3.35
18 30 1.83 85.02 22 4.63 19,0 m
17 30 1.73 58.86 29 3.40
15 24 1.53 65.40 23 4.28
16 26 1.63 45.78 36 2.81
20 27 2.04 91.56 22 4.49




Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 3 di 5
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1374
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
48 64 4.89 78.48 62 1.60
268 280 27.32 156.96 174 0.57
301 325 30.68 176.58 174 0.58
379 406 38.63 235.44 164 0.61
400 436 40.77 21,0 m
Revisione Data emissione
0 20/11/2008 Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
/RSP
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
Pag. 4 di 5
C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 6 08.1374 /RSP
Cogei Costruzioni  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 




Il Direttore di LaboratorioSperimentatore
Dr. Chelli
Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072






Rapporto di Prova N°:
Quota:

























































































































0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
MOD.0_RSP_GRAF_CPT
Pag. 5 di 5
C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 6 08.1374 /RSP
Cogei Costruzioni  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 
fs   resistenza laterale (kPa) qc   resistenza alla punta (MPa) Rf (%)
Note:
0
Procedura di prova Normativa di riferimento Rev.
IP_2 Dr. Chelli Dr. Luca Conti20/11/2008




































Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072 Attrezzatura :
 - Indagini Geognostiche - 
GEO-PROBE S.r.l.
40033 CASALECCHIO DI RENO
Quota:
Data prova : 19/11/2008





















































































0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
MOD.0_RSP_GRAF_CPT
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 1 di 3
Committente: Cogei Rapporto di prova N°: 08.1381
Località : Bologna
Cantiere : Area ex Asam - Centro direzionale Data prova:
n° prova : 7 Quota:  ---
Profondità falda : foro chiuso a 1.00 m Codice lavoro: 2008.314
Penetrometro da 200 kN IP_2
Note:
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
4 0.41 32.70 12 8.02
6 11 0.61 39.24 16 6.42
8 14 0.82 52.32 16 6.42
63 71 6.42 111.18 58 1.73
58 75 5.91 98.10 60 1.66 1,0 m
61 76 6.22 111.18 56 1.79
42 59 4.28 65.40 65 1.53
21 31 2.14 52.32 41 2.44
19 27 1.94 71.94 27 3.71
17 28 1.73 58.86 29 3.40 2,0 m
14 23 1.43 52.32 27 3.67
18 26 1.83 85.02 22 4.63
15 28 1.53 78.48 19 5.13
13 25 1.33 65.40 20 4.94
14 24 1.43 78.48 18 5.50 3,0 m
10 22 1.02 65.40 16 6.42
5 15 0.51 32.70 16 6.42
8 13 0.82 45.78 18 5.61
7 14 0.71 39.24 18 5.50
5 11 0.51 32.70 16 6.42 4,0 m
28 33 2.85 52.32 55 1.83
18 26 1.83 32.70 56 1.78
18 23 1.83 32.70 56 1.78
13 18 1.33 32.70 41 2.47
7 12 0.71 45.78 16 6.42 5,0 m
10 17 1.02 26.16 39 2.57
3 7 0.31 19.62 16 6.42
3 6 0.31 19.62 16 6.42
4 7 0.41 26.16 16 6.42
8 12 0.82 52.32 16 6.42 6,0 m
6 14 0.61 32.70 19 5.35
5 10 0.51 13.08 39 2.57
9 11 0.92 39.24 23 4.28
52 58 5.30 78.48 68 1.48
23 35 2.34 45.78 51 1.95 7,0 m
8 15 0.82 32.70 25 4.01
7 12 0.71 45.78 16 6.42
9 16 0.92 58.86 16 6.42
9 18 0.92 58.86 16 6.42
11 20 1.12 52.32 21 4.67 8,0 m
8 16 0.82 52.32 16 6.42
8 16 0.82 52.32 16 6.42
26 34 2.65 39.24 68 1.48
5 11 0.51 32.70 16 6.42
8 13 0.82 52.32 16 6.42 9,0 m
20 28 2.04 39.24 52 1.92
8 14 0.82 39.24 21 4.81
8 14 0.82 45.78 18 5.61
9 16 0.92 39.24 23 4.28












via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 2 di 3
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1381
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
42 54 4.28 71.94 60 1.68
12 23 1.22 32.70 37 2.67
11 16 1.12 65.40 17 5.83
13 23 1.33 52.32 25 3.95
9 17 0.92 52.32 18 5.70 11,0 m
10 18 1.02 45.78 22 4.49
8 15 0.82 52.32 16 6.42
11 19 1.12 32.70 34 2.92
8 13 0.82 52.32 16 6.42
9 17 0.92 52.32 18 5.70 12,0 m
11 19 1.12 65.40 17 5.83
12 22 1.22 45.78 27 3.74
10 17 1.02 32.70 31 3.21
11 16 1.12 71.94 16 6.42
12 23 1.22 45.78 27 3.74 13,0 m
15 22 1.53 52.32 29 3.42
24 32 2.45 85.02 29 3.48
14 27 1.43 45.78 31 3.21
12 19 1.22 71.94 17 5.88
14 25 1.43 65.40 22 4.58 14,0 m
9 19 0.92 58.86 16 6.42
6 15 0.61 19.62 31 3.21
6 9 0.61 32.70 19 5.35
7 12 0.71 19.62 36 2.75
7 10 0.71 32.70 22 4.58 15,0 m
5 10 0.51 19.62 26 3.85
6 9 0.61 39.24 16 6.42
16 22 1.63 78.48 21 4.81
12 24 1.22 65.40 19 5.35
12 22 1.22 45.78 27 3.74 16,0 m
29 36 2.96 45.78 65 1.55
20 27 2.04 32.70 62 1.60
28 33 2.85 45.78 62 1.60
9 16 0.92 39.24 23 4.28
39 45 3.98 65.40 61 1.65 17,0 m
16 26 1.63 52.32 31 3.21
14 22 1.43 91.56 16 6.42
20 34 2.04 78.48 26 3.85
14 26 1.43 58.86 24 4.12
23 32 2.34 78.48 30 3.35 18,0 m
169 181 17.23 183.12 94 1.06
268 296 27.32 170.04 161 0.62
271 297 27.62 163.50 169 0.59
306 331 31.19 189.66 164 0.61
326 355 33.23 202.74 164 0.61 19,0 m
81 112 8.26 78.48 105 0.95
180 192 18.35 104.64 175 0.57
296 312 30.17 183.12 165 0.61
322 350 32.82 209.28 157 0.64




Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
Pag. 3 di 3
C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 7 08.1381 /RSP
Cogei  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 




Il Direttore di LaboratorioSperimentatore
Dr. Chelli
Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072






Rapporto di Prova N°:
Quota:

































































































































0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
MOD.0_RSP_GRAF_CPT
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 1 di 6
Committente: Cogei Costruzioni Rapporto di prova N°: 08.1373
Località : Bologna
Cantiere : Area ex Asam - Centro direzionale Data prova:
n° prova : 8 Quota:  ---
Profondità falda : 4.00 m Codice lavoro: 2008.314
Penetrometro da 200 kN IP_2
Note:
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
4 0.41 26.16 16 6.42
8 12 0.82 39.24 21 4.81
11 17 1.12 39.24 29 3.50
9 15 0.92 52.32 18 5.70
30 38 3.06 85.02 36 2.78 1,0 m
34 47 3.47 143.88 24 4.15
27 49 2.75 111.18 25 4.04
34 51 3.47 117.72 29 3.40
20 38 2.04 65.40 31 3.21
22 32 2.24 85.02 26 3.79 2,0 m
16 29 1.63 78.48 21 4.81
15 27 1.53 45.78 33 2.99
17 24 1.73 45.78 38 2.64
20 27 2.04 65.40 31 3.21
19 29 1.94 71.94 27 3.71 3,0 m
20 31 2.04 58.86 35 2.89
16 25 1.63 45.78 36 2.81
16 23 1.63 65.40 25 4.01
12 22 1.22 52.32 23 4.28
17 25 1.73 85.02 20 4.91 4,0 m
15 28 1.53 85.02 18 5.56
15 28 1.53 58.86 26 3.85
13 22 1.33 58.86 23 4.44
12 21 1.22 58.86 21 4.81
17 26 1.73 58.86 29 3.40 5,0 m
13 22 1.33 52.32 25 3.95
20 28 2.04 39.24 52 1.92
15 21 1.53 71.94 21 4.70
17 28 1.73 91.56 19 5.28
15 29 1.53 91.56 17 5.99 6,0 m
26 40 2.65 45.78 58 1.73
33 40 3.36 58.86 57 1.75
29 38 2.96 45.78 65 1.55
23 30 2.34 39.24 60 1.67
8 14 0.82 32.70 25 4.01 7,0 m
13 18 1.33 26.16 51 1.97
22 26 2.24 39.24 57 1.75
11 17 1.12 52.32 21 4.67
15 23 1.53 65.40 23 4.28
11 21 1.12 58.86 19 5.25 8,0 m
6 15 0.61 39.24 16 6.42
6 12 0.61 19.62 31 3.21
25 28 2.55 39.24 65 1.54
6 12 0.61 39.24 16 6.42
39 45 3.98 58.86 68 1.48 9,0 m
28 37 2.85 39.24 73 1.37
6 12 0.61 39.24 16 6.42
6 12 0.61 39.24 16 6.42
10 16 1.02 39.24 26 3.85
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Segue Rapporto di Prova N°: 08.1373
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
25 33 2.55 45.78 56 1.80
30 37 3.06 45.78 67 1.50
13 20 1.33 65.40 20 4.94
11 21 1.12 45.78 24 4.08
8 15 0.82 52.32 16 6.42 11,0 m
31 39 3.16 58.86 54 1.86
34 43 3.47 45.78 76 1.32
28 35 2.85 52.32 55 1.83
14 22 1.43 58.86 24 4.12
11 20 1.12 58.86 19 5.25 12,0 m
9 18 0.92 39.24 23 4.28
28 34 2.85 39.24 73 1.37
28 34 2.85 52.32 55 1.83
14 22 1.43 78.48 18 5.50
21 33 2.14 26.16 82 1.22 13,0 m
88 92 8.97 98.10 91 1.09
58 73 5.91 85.02 70 1.44
16 29 1.63 104.64 16 6.42
12 28 1.22 78.48 16 6.42
15 27 1.53 65.40 23 4.28 14,0 m
19 29 1.94 104.64 19 5.40
14 30 1.43 78.48 18 5.50
12 24 1.22 58.86 21 4.81
10 19 1.02 45.78 22 4.49
8 15 0.82 39.24 21 4.81 15,0 m
7 13 0.71 39.24 18 5.50
9 15 0.92 52.32 18 5.70
17 25 1.73 58.86 29 3.40
9 18 0.92 58.86 16 6.42
12 21 1.22 45.78 27 3.74 16,0 m
12 19 1.22 45.78 27 3.74
14 21 1.43 91.56 16 6.42
14 28 1.43 98.10 15 6.87
60 75 6.12 104.64 58 1.71
49 65 4.99 78.48 64 1.57 17,0 m
16 28 1.63 111.18 15 6.82
21 38 2.14 78.48 27 3.67
19 31 1.94 65.40 30 3.38
16 26 1.63 98.10 17 6.01
14 29 1.43 71.94 20 5.04 18,0 m
88 99 8.97 78.48 114 0.87
113 125 11.52 71.94 160 0.62
98 109 9.99 85.02 117 0.85
93 106 9.48 78.48 121 0.83
192 204 19.57 117.72 166 0.60 19,0 m
164 182 16.72 91.56 183 0.55
145 159 14.78 91.56 161 0.62
128 142 13.05 71.94 181 0.55
39 50 3.98 65.40 61 1.65
63 73 6.42 71.94 89 1.12 20,0 m
Revisione Data emissione
0 19/11/2008 Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
/RSP
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 3 di 6
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1373
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
62 73 6.32 98.10 64 1.55
76 91 7.75 85.02 91 1.10
55 68 5.61 91.56 61 1.63
47 61 4.79 71.94 67 1.50
101 112 10.30 98.10 105 0.95 21,0 m
110 125 11.21 85.02 132 0.76
248 261 25.28 150.42 168 0.60
294 317 29.97 189.66 158 0.63
151 180 15.39 98.10 157 0.64
25 40 2.55 98.10 26 3.85 22,0 m
19 34 1.94 111.18 17 5.74
22 39 2.24 143.88 16 6.42
28 50 2.85 196.20 15 6.87
31 61 3.16 202.74 16 6.42
32 63 3.26 215.82 15 6.62 23,0 m
38 71 3.87 65.40 59 1.69
46 56 4.69 91.56 51 1.95
43 57 4.38 85.02 52 1.94
33 46 3.36 58.86 57 1.75
29 38 2.96 78.48 38 2.65 24,0 m
23 35 2.34 71.94 33 3.07
22 33 2.24 130.80 17 5.83
17 37 1.73 104.64 17 6.04
17 33 1.73 78.48 22 4.53
15 27 1.53 85.02 18 5.56 25,0 m
18 31 1.83 104.64 18 5.70
19 35 1.94 111.18 17 5.74
22 39 2.24 71.94 31 3.21
14 25 1.43 91.56 16 6.42
32 46 3.26 58.86 55 1.80 26,0 m
16 25 1.63 85.02 19 5.21
20 33 2.04 130.80 16 6.42
36 56 3.67 65.40 56 1.78
24 34 2.45 58.86 42 2.41
30 39 3.06 58.86 52 1.92 27,0 m
21 30 2.14 71.94 30 3.36
20 31 2.04 65.40 31 3.21
21 31 2.14 65.40 33 3.06
13 23 1.33 85.02 16 6.42
21 34 2.14 58.86 36 2.75 28,0 m
20 29 2.04 58.86 35 2.89
95 104 9.68 163.50 59 1.69
90 115 9.17 111.18 83 1.21
21 38 2.14 104.64 20 4.89
19 35 1.94 111.18 17 5.74 29,0 m
14 31 1.43 85.02 17 5.96
13 26 1.33 85.02 16 6.42
15 28 1.53 104.64 15 6.84
19 35 1.94 117.72 16 6.08
66 84 6.73 117.72 57 1.75 30,0 m
Revisione Data emissione
0 19/11/2008
Il Direttore di Laboratorio
/RSP
Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore
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L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
26 44 2.65 124.26 21 4.69
23 42 2.34 124.26 19 5.30
21 40 2.14 137.34 16 6.42
16 37 1.63 104.64 16 6.42
63 79 6.42 91.56 70 1.43 31,0 m
30 44 3.06 71.94 43 2.35
29 40 2.96 91.56 32 3.10
123 137 12.54 137.34 91 1.10
137 158 13.97 117.72 119 0.84
67 85 6.83 124.26 55 1.82 32,0 m
74 93 7.54 124.26 61 1.65
213 232 21.71 196.20 111 0.90
50 80 5.10 85.02 60 1.67
26 39 2.65 52.32 51 1.97
31 39 3.16 156.96 20 4.97 33,0 m
23 47 2.34 111.18 21 4.74
25 42 2.55 137.34 19 5.39
76 97 7.75 130.80 59 1.69
43 63 4.38 78.48 56 1.79
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C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 8 08.1373 /RSP
Cogei Costruzioni  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 
fs   resistenza laterale (kPa) qc   resistenza alla punta (MPa) Rf (%)
Note:






















































Rapporto di Prova N°:
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 - Indagini Geognostiche - 
Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072
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C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 8 08.1373 /RSP
Cogei Costruzioni  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 
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Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072 Attrezzatura :
 - Indagini Geognostiche - 
GEO-PROBE S.r.l.




Dr. Chelli Dr. Luca Conti19/11/2008
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
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GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 1 di 6
Committente: Cogei Rapporto di prova N°: 08.1380
Località : Bologna
Cantiere : Area ex Asam - Centro direzionale Data prova:
n° prova : 9 Quota:  ---
Profondità falda : foro chiuso a 0.20 m Codice lavoro: 2008.314
Penetrometro da 200 kN IP_2
Note:
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
58 5.91 71.94 82 1.22
44 55 4.49 98.10 46 2.19
22 37 2.24 58.86 38 2.62
17 26 1.73 78.48 22 4.53
5 17 0.51 32.70 16 6.42 1,0 m
14 19 1.43 19.62 73 1.37
6 9 0.61 26.16 23 4.28
11 15 1.12 52.32 21 4.67
14 22 1.43 45.78 31 3.21
18 25 1.83 65.40 28 3.56 2,0 m
20 30 2.04 71.94 28 3.53
32 43 3.26 98.10 33 3.01
19 34 1.94 65.40 30 3.38
15 25 1.53 52.32 29 3.42
16 24 1.63 78.48 21 4.81 3,0 m
13 25 1.33 58.86 23 4.44
17 26 1.73 45.78 38 2.64
16 23 1.63 58.86 28 3.61
13 22 1.33 52.32 25 3.95
12 20 1.22 52.32 23 4.28 4,0 m
15 23 1.53 58.86 26 3.85
14 23 1.43 52.32 27 3.67
12 20 1.22 52.32 23 4.28
12 20 1.22 65.40 19 5.35
11 21 1.12 58.86 19 5.25 5,0 m
15 24 1.53 71.94 21 4.70
18 29 1.83 91.56 20 4.99
32 46 3.26 58.86 55 1.80
31 40 3.16 58.86 54 1.86
38 47 3.87 65.40 59 1.69 6,0 m
29 39 2.96 45.78 65 1.55
15 22 1.53 58.86 26 3.85
28 37 2.85 39.24 73 1.37
20 26 2.04 32.70 62 1.60
13 18 1.33 65.40 20 4.94 7,0 m
7 17 0.71 45.78 16 6.42
10 17 1.02 45.78 22 4.49
12 19 1.22 52.32 23 4.28
15 23 1.53 71.94 21 4.70
10 21 1.02 65.40 16 6.42 8,0 m
5 15 0.51 26.16 19 5.13
6 10 0.61 39.24 16 6.42
44 50 4.49 58.86 76 1.31
36 45 3.67 65.40 56 1.78
31 41 3.16 52.32 60 1.66 9,0 m
65 73 6.63 98.10 68 1.48
12 27 1.22 65.40 19 5.35
7 17 0.71 19.62 36 2.75
9 12 0.92 52.32 18 5.70
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Segue Rapporto di Prova N°: 08.1380
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
38 43 3.87 58.86 66 1.52
61 70 6.22 98.10 63 1.58
13 28 1.33 39.24 34 2.96
15 21 1.53 98.10 16 6.42
14 29 1.43 45.78 31 3.21 11,0 m
14 21 1.43 85.02 17 5.96
17 30 1.73 71.94 24 4.15
32 43 3.26 58.86 55 1.80
45 54 4.59 65.40 70 1.43
45 55 4.59 85.02 54 1.85 12,0 m
18 31 1.83 45.78 40 2.50
13 20 1.33 52.32 25 3.95
9 17 0.92 52.32 18 5.70
10 18 1.02 58.86 17 5.77
16 25 1.63 91.56 18 5.61 13,0 m
14 28 1.43 85.02 17 5.96
17 30 1.73 111.18 16 6.42
30 47 3.06 45.78 67 1.50
32 39 3.26 52.32 62 1.60
12 20 1.22 39.24 31 3.21 14,0 m
12 18 1.22 45.78 27 3.74
14 21 1.43 85.02 17 5.96
16 29 1.63 111.18 15 6.82
15 32 1.53 91.56 17 5.99
12 26 1.22 52.32 23 4.28 15,0 m
11 19 1.12 52.32 21 4.67
7 15 0.71 39.24 18 5.50
6 12 0.61 39.24 16 6.42
16 22 1.63 52.32 31 3.21
11 19 1.12 45.78 24 4.08 16,0 m
11 18 1.12 39.24 29 3.50
18 24 1.83 71.94 26 3.92
8 19 0.82 52.32 16 6.42
30 38 3.06 85.02 36 2.78
16 29 1.63 98.10 17 6.01 17,0 m
58 73 5.91 104.64 57 1.77
64 80 6.52 111.18 59 1.70
34 51 3.47 39.24 88 1.13
18 24 1.83 85.02 22 4.63
15 28 1.53 104.64 15 6.84 18,0 m
22 38 2.24 104.64 21 4.67
24 40 2.45 137.34 18 5.61
73 94 7.44 111.18 67 1.49
88 105 8.97 150.42 60 1.68
180 203 18.35 111.18 165 0.61 19,0 m
277 294 28.24 170.04 166 0.60
252 278 25.69 189.66 135 0.74
123 152 12.54 98.10 128 0.78
177 192 18.04 117.72 153 0.65




Dr. Chelli Dr. Luca Conti
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L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
278 295 28.34 176.58 160 0.62
305 332 31.09 183.12 170 0.59
220 248 22.43 124.26 180 0.55
187 206 19.06 117.72 162 0.62
237 255 24.16 143.88 168 0.60 21,0 m
248 270 25.28 150.42 168 0.60
71 94 7.24 111.18 65 1.54
27 44 2.75 65.40 42 2.38
32 42 3.26 65.40 50 2.00
27 37 2.75 45.78 60 1.66 22,0 m
18 25 1.83 117.72 16 6.42
16 34 1.63 111.18 15 6.82
14 31 1.43 65.40 22 4.58
17 27 1.73 104.64 17 6.04
25 41 2.55 65.40 39 2.57 23,0 m
33 43 3.36 58.86 57 1.75
43 52 4.38 71.94 61 1.64
38 49 3.87 78.48 49 2.03
38 50 3.87 85.02 46 2.19
39 52 3.98 104.64 38 2.63 24,0 m
48 64 4.89 91.56 53 1.87
36 50 3.67 124.26 30 3.39
29 48 2.96 189.66 16 6.42
33 62 3.36 156.96 21 4.67
43 67 4.38 163.50 27 3.73 25,0 m
52 77 5.30 78.48 68 1.48
35 47 3.57 143.88 25 4.03
96 118 9.79 111.18 88 1.14
30 47 3.06 156.96 19 5.13
20 44 2.04 124.26 16 6.09 26,0 m
23 42 2.34 143.88 16 6.14
28 50 2.85 183.12 16 6.42
27 55 2.75 150.42 18 5.47
28 51 2.85 150.42 19 5.27
29 52 2.96 189.66 16 6.42 27,0 m
29 58 2.96 202.74 15 6.86
23 54 2.34 150.42 16 6.42
29 52 2.96 156.96 19 5.31
29 53 2.96 202.74 15 6.86
25 56 2.55 163.50 16 6.42 28,0 m
25 50 2.55 137.34 19 5.39
22 43 2.24 137.34 16 6.12
26 47 2.65 124.26 21 4.69
39 58 3.98 65.40 61 1.65
24 34 2.45 111.18 22 4.54 29,0 m
89 106 9.07 137.34 66 1.51
24 45 2.45 150.42 16 6.15
23 46 2.34 143.88 16 6.14
22 44 2.24 143.88 16 6.42
96 118 9.79 143.88 68 1.47 30,0 m
Revisione Data emissione
0 20/11/2008 Dr. Chelli Dr. Luca Conti
Sperimentatore Il Direttore di Laboratorio
/RSP
MOD.O_RSP_TAB_CPT
via Cimarosa 119 - 40033 Casalecchio di Reno (BO) - Tel. 051.6133072 Fax. 051.6133512
email geoprobe@geo-probe.com
GEO-PROBE S.r.l. PROVA PENETROMETRICA STATICA (C.P.T.) Pag 4 di 6
Segue Rapporto di Prova N°: 08.1380
L1 L2 qc fs qc/fs Rf
kg/cm² kg/cm² MPa kPa  - %
33 55 3.36 137.34 24 4.08
23 44 2.34 130.80 18 5.58
20 40 2.04 137.34 15 6.74
26 47 2.65 150.42 18 5.68
18 41 1.83 111.18 17 6.06 31,0 m
26 43 2.65 143.88 18 5.43
34 56 3.47 98.10 35 2.83
25 40 2.55 91.56 28 3.59
67 81 6.83 111.18 61 1.63
25 42 2.55 117.72 22 4.62 32,0 m
38 56 3.87 117.72 33 3.04
42 60 4.28 117.72 36 2.75
41 59 4.18 137.34 30 3.29
30 51 3.06 143.88 21 4.70
30 52 3.06 137.34 22 4.49 33,0 m
35 56 3.57 98.10 36 2.75
46 61 4.69 91.56 51 1.95
39 53 3.98 104.64 38 2.63
123 139 12.54 189.66 66 1.51
58 87 5.91 111.18 53 1.88 34,0 m
60 77 6.12 98.10 62 1.60
131 146 13.35 255.06 52 1.91
138 177 14.07 248.52 57 1.77
141 179 14.37 228.90 63 1.59
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C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 9 08.1380 /RSP
Cogei  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 




Il Direttore di LaboratorioSperimentatore
Dr. Chelli
Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072






Rapporto di Prova N°:
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C P T (CONE PENETRATION TEST) N. 9 08.1380 /RSP
Cogei  ---
Bologna Area ex Asam - Centro direzionale
Penetrometro da 200 kN Codice lavoro: 
fs   resistenza laterale (kPa) qc   resistenza alla punta (MPa) Rf (%)
Note:
0
Procedura di prova Normativa di riferimento Rev.
IP_2 Dr. Chelli Dr. Luca Conti20/11/2008




































Via Cimarosa, 119 - Tel. 051/61.33.072 Attrezzatura :
 - Indagini Geognostiche - 
GEO-PROBE S.r.l.
40033 CASALECCHIO DI RENO
Quota:
Data prova : 20/11/2008
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40057 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 1 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
EDO Prova di consolidazione edometrica 1 ASTM D 2435
cv Determinazione di cv-kv-mv 1 ASTM D 2435
0 Prima emissione
Dott. Geol. Paolo COLLI Dott. Geol. Dario GRUNDLER
Il Direttore di Laboratorio


















































































IL PRESENTE CERTIFICATO DI PROVA HA PER OGGETTO LE SEGUENTI PROVE e/o DETERMINAZIONI :
4.00
08/1185_SP
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 1 PROFONDITA': 3.50 ÷ 4.00 m
CARATTERISTICHE DEL PROVINO
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato PROFONDITA': ÷ m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm) H0 = 20.00 Hf = 17.57
Diametro provino (mm) D0 = 50.46 Df = 50.46
Contenuto in acqua (%) w0 = 26.46 wf = 19.83
Riferimento: - -
Peso di volume totale (kN/m³) γ = 19.35 γf = 20.87
Riferimento: - -
Peso di volume secco (kN/m³) γd = 15.30 γdf = 17.42
Indice dei vuoti (-) e0 = 0.759 ef = 0.546
Grado di saturazione (%) S0 = 95.66 Sf = 99.77
Peso specifico dei grani (-) Gs = 2.750 assunto
Riferimento: -
40057 Granarolo dell'Emilia, via Badini 6/6 Fraz. Quarto Inferiore - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
-
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 1 PROFONDITA': 3.50 ÷ 4.00 m
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato
H0 = mm D = mm
e0 =
pressione ∆H e mv cv kv
verticale
n° kPa mm - m²/MN m²/s m/s
1 12 -0.008 0.760 - - -
2 25 0.005 0.759 0.053 - -
3 49 0.075 0.753 0.143 - -
4 98 0.237 0.738 0.166 - -
5 196 0.530 0.713 0.152 3.08E-07 4.59E-10
6 392 0.957 0.675 0.113 - -
7 785 1.601 0.618 0.088 - -
8 1569 2.331 0.554 0.052 - -
9 392 2.088 0.576 - - -
10 98 1.719 0.608 - - -
11 25 1.323 0.643 - - -
12 98 1.445 0.632 0.089 - -
13 392 1.852 0.596 0.075 - -
14 1569 2.453 0.544 0.029 - -
15 3138 3.201 0.478 0.028 - -
16 6276 4.102 0.398 0.018 - -
17 1569 3.777 0.427 - - -
18 392 3.318 0.467 - - -
19 98 2.845 0.509 - - -
20 25 2.43 0.546 - - -
21 - - - - - -
22 - - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - - - -
SPERIMENTATORE









































































































Pagina 4 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
0 0.005 0.041 0.127 0.308 0.625 1.063 1.726
0 0.007 0.049 0.142 0.333 0.649 1.102 1.748
0 0.008 0.052 0.148 0.343 0.664 1.123 1.768
0 0.008 0.053 0.151 0.349 0.672 1.135 1.784
0 0.008 0.057 0.162 0.369 0.702 1.181 1.826
0 0.008 0.06 0.174 0.394 0.741 1.239 1.892
0 0.005 0.063 0.187 0.421 0.786 1.315 1.979
-0.008 - 0.066 0.2 0.446 0.828 1.393 2.076
- - 0.068 0.209 0.462 0.857 1.447 2.155
- - 0.07 0.217 0.474 0.88 1.487 2.215
- - 0.073 0.222 0.483 0.897 1.517 2.255
- - 0.073 0.226 0.493 0.912 1.538 2.284
- - 0.075 0.228 0.501 0.929 1.558 2.31
- - - 0.231 0.509 0.939 1.571 2.32
- - - 0.236 0.514 0.946 1.581 2.328
- - - 0.237 0.52 0.957 1.59 2.331
- - - - - 1.595 -
- - - - 0.53 - 1.601 -
- - - - 0 - 0 -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE







































































INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)











(mm) (mm) (mm) (mm)(min)(min)










Cedimento Cedimento Tempo Tempo 
(mm) (mm)
Cedimento
16/03/09 16/03/09 16/03/09 16/03/09 17/03/09 19/03/09 20/03/09 22/03/09








































































Pagina 5 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
2.271 2.028 1.691 1.345 1.517 1.901 2.505 3.269
2.196 2.012 1.686 1.356 1.539 2.025 2.589 3.356
2.191 2.004 1.682 1.359 1.553 2.051 2.609 3.387
2.186 1.999 1.679 1.362 1.563 2.064 2.617 3.41
2.172 1.987 1.669 1.37 1.591 2.126 2.668 3.459
2.158 1.961 1.654 1.379 1.628 2.201 2.733 3.531
2.142 1.931 1.633 1.392 1.683 2.288 2.816 3.627
2.127 1.891 1.601 1.406 1.749 2.348 2.91 3.741
2.115 1.848 1.563 1.419 1.8 2.374 2.988 3.843
2.106 1.803 1.509 1.428 1.826 2.391 3.048 3.925
2.101 1.77 1.451 1.433 1.836 2.404 3.091 3.977
2.098 1.751 1.403 1.437 1.842 2.416 3.121 4.014
2.095 1.742 1.365 1.442 1.845 2.427 3.146 4.043
2.092 1.731 1.345 1.442 1.848 2.437 3.166 4.066
2.09 1.724 1.329 1.443 1.851 2.446 3.188 4
2.088 1.719 1.323 1.445 1.853 2.453 3.201 4
- - - - 1.854 - - -
- - - - 1.854 - - -
- - - - 1.852 - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE





































44 4 4 4 4
2 2
4 4
8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320













25/03/09 26/03/09 27/03/09 30/03/09 31/03/09 01/04/09

















Pagina 6 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
4.066 3.716 3.283 2.835 - - - -
4.007 3.637 3.27 2.824 - - - -
3.892 3.622 3.262 2.822 - - - -
3.884 3.614 3.258 2.821 - - - -
3.867 3.595 3.246 2.814 - - - -
3.854 3.574 3.229 2.806 - - - -
3.839 3.548 3.208 2.795 - - - -
3.825 3.514 3.177 2.776 - - - -
3.812 3.476 3.14 2.751 - - - -
3.802 3.432 3.088 2.711 - - - -
3.793 3.391 3.015 2.657 - - - -
3.788 3.362 2.945 2.59 - - - -
3.783 3.346 2.897 2.524 - - - -
3.78 3.336 2.869 2.473 - - - -
3.777 3.329 2.852 2.443 - - - -
- 3.326 2.845 2.43 - - - -
- 3.324 - - - - - -
- 3.32 - - - - - -
- 3.318 - - - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE
RSP_08/1185-05 - S8 1
INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)
6276 1569 1569 392 392 98 98 25 25 0 0 0 0 0 0 0
02/04/09 03/04/09 06/04/09 07/04/09 - - - -
Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento
(min) (mm) (min) (mm) (min) (mm) (min) (min) (mm) (min)(mm) (min) (mm) (min) (mm)
0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1
(mm)
0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25
0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4
0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
1 1 1 1 1 1 1 1
2 2 2 2 2 2 2 2
4 4 4 4 4 4 4 4
8 8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15 15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320
03/04/09 06/04/09 07/04/09 08/04/09 - - - -
Pagina 7 di 7                    
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 1 PROFONDITA': 3.50 ÷ 4.00 m
DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI DI CONSOLIDAZIONE RELATIVI AL
INTERVALLO DI PRESSIONE n° 5 da 98 kPa a 196 kPa
VALORI MISURATI VALORI CALCOLATI
Tempo Cedim. Tempo Cedim.
(min) (mm) (min) (mm)  t100 (min) = 13.45
0.1 0.308 960 0.514 d100 (mm) = 0.47
0.25 0.333 1440 0.520
0.4 0.343 1920 0.525 t50    (min) = 1.03
0.5 0.349 2880 0.530 d50 (mm) = 0.37
1 0.369 4320 -
2 0.394 - - cv (m² /sec) = 3.078E-07
4 0.421 - -
8 0.446 Cα ( - ) = 0.00140
15 0.462
30 0.474
60 0.483 mv (m² /kN) = 1.523E-04
116 0.493
259 0.501 kv (m /sec) = 4.589E-10
511 0.509


































































































Pagina 1 di 2SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 1 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
KED Determinazione del coefficiente di pemeabilità in cella edometrica 1 p.i. - POP-017
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
3.50























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Pag 2 di 2          
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA' IN CELLA EDOMETRICA 
SONDAGGIO   : S8 CAMPIONE: 1 PROFONDITA' (m): 3.50 ÷ 4.00
DATI RELATIVI AL PROVINO Prova di riferimento:
CONDIZIONI DEL PROVINO: indisturbato
Profondità del provino da m 3.94 a m 3.98
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm)  H   = 20.00  H   = 19.47
Diametro provino (mm)  D   = 50.46  D   = 50.46
Contenuto in acqua (%)  w   = #####  w   = #DIV/0!
Peso di volume (kN/m³)   γ  = 19.35   γ = -13.52
P. di vol. secco (kN/m³)   γ  = #####   γ = #DIV/0!
Indice dei vuoti (-)  e   = #####  e   = #DIV/0!
Grado di saturaz. (%)  S   = #####  S   = #DIV/0!
P. sp. dei grani (-)  G   = 2.750
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'
Pressione verticale efficace sul provino σ = kPa 196
Sezione buretta graduata a = mm² 51.00
Superficie di filtrazione A = mm² 2000.00
Lunghezza di filtrazione l = mm 19.472
Carico idraulico iniziale h0 = mm 487.00
Carico idraulico finale h1 = mm 434.06
Tempo trascorso t = sec 66379
COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'  k =   ln = m/sec 8.61E-10
NOTE:






































































































Pagina 1 di 5SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 2 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO





















































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
7.70
Il Direttore di LaboratorioSPERIMENTATORE
-
11/12/08
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Pag 2 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': 7.70 ÷ 8.10 m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 7.78 7.78 7.86 -
Profondità provino a  m 7.87 7.86 7.95 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
σ'3 iniziale kPa 200.00 300.00 400.00 -
( σ1 − σ3 ) a rottura kN/m² 204.83 261.49 386.51 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 1 2 3 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
MODALITA' DI ROTTURA
Inclinazione sup. di rottura °sess. 36 29 23 -
Rappresentazione schematica
c' (kN/m2) φ' (° sess.) c (kN/m2) φ (° sess.)
15.13 23.90 2.79 18.39
2









































































































provino 1 (t. efficaci) provino 2 (t. efficaci) provino 3 (t. efficaci)
provino 1 (t. totali) provino 2 (t. totali) provino 3 (t. totali)
Pag 3 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': ÷ m
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE

























































































































Pag 4 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 2 PROFONDITA': ÷ m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 7.78 7.78 7.86 -
Profondità provino a  m 7.87 7.86 7.95 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
INIZIO PROVA
Massa volumica totale kN/m³ 18.17 18.03 18.26 -
Contenuto in acqua iniziale % 36.02 36.24 34.03 -
Massa volumica secca kN/m³ 13.36 13.24 13.63 -
Peso sp. dei grani (assunto) - 2.750 2.750 2.750 -
Indice dei vuoti iniziale - 1.016 1.034 0.976 -
Grado si saturazione iniziale % 97.34 96.23 95.74 -
FASE DI SATURAZIONE
Pressione pori iniziale kPa 2.1 -0.6 -1.0 -
Valore di B iniziale - 0.74 0.67 0.64 -
Pressione pori a saturazione kPa 348.2 443 539 -
Pressione in cella finale kPa 500 600 700 -
Valore di B a saturazione - 0.96 0.95 0.96 -
FASE DI CONSOLIDAZIONE
Pressione in cella kPa 500 600 700 -
Contropressione kPa 300 300 300 -
Pressione pori iniziale kPa 348.2 443 348 -
Pressione pori finale kPa 300 300 300 -
Variazione altezza provino mm 0.84 1.24 1.56 -
Variazione volume provino cm³ 2.86 4.25 5.32 -
t100 min - - - -
FASE DI COMPRESSIONE
Pressione in cella kPa 500 600 700 -
Pressione pori iniziale kPa 300 300 300 -
σ'3 iniziale kPa 200 300 400 -
Velocità pressa mm/min 0.0100 0.0100 0.0050 -
CONDIZIONI A ROTTURA
Deformaz. assiale percentuale % 4.87 5.66 10.30 -
( σ1 - σ3 ) a rottura kN/m² 205 261 387 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 1 2 3 -
Pressione pori a rottura kPa 389 433 454 -
Valore di A a rottura - 0.44 0.51 0.40 -
p' a rottura kN/m² 213 297 440 -
q  a rottura kN/m² 102 131 193 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
FINE PROVA
Massa volumica totale finale kN/m³ 18.54 18.48 18.96 -
Contenuto in acqua finale % 34.29 32.85 30.65 -
Massa volumica secca finale kN/m³ 13.81 13.91 14.51 -
Indice dei vuoti finale - 0.950 0.936 0.855 -
Grado si saturazione finale % 99.12 96.37 98.37 -
LEGENDA: Criterio di rottura 1 massima tensione deviatorica
2 massimo rapporto σ1/σ3


















































































40050 Granarolo dell' Emilia (BO) - Loc. Quarto Inf. - Via Badini, 6/6 - Tel. +39 051768869 - Fax +39 0516058949
RSP_08/1186-04 -
7.70
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767














































































































provino 1 provino 2 provino 3



















Pagina 1 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
40057 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 2 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
EDO Prova di consolidazione edometrica 1 ASTM D 2435
cv Determinazione di cv-kv-mv 1 ASTM D 2435
0 Prima emissione
Dott. Geol. Paolo COLLI Dott. Geol. Dario GRUNDLER
Il Direttore di Laboratorio


















































































IL PRESENTE CERTIFICATO DI PROVA HA PER OGGETTO LE SEGUENTI PROVE e/o DETERMINAZIONI :
8.10
08/1186_SP






Pagina 2 di 7
SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 2 PROFONDITA': 7.70 ÷ 8.10 m
CARATTERISTICHE DEL PROVINO
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato PROFONDITA': ÷ m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm) H0 = 20.00 Hf = 17.11
Diametro provino (mm) D0 = 71.36 Df = 71.36
Contenuto in acqua (%) w0 = 24.14 wf = 16.42
Riferimento: - -
Peso di volume totale (kN/m³) γ = 19.70 γf = 21.60
Riferimento: - -
Peso di volume secco (kN/m³) γd = 15.87 γdf = 18.55
Indice dei vuoti (-) e0 = 0.697 ef = 0.451
Grado di saturazione (%) S0 = 95.13 Sf = 99.90
Peso specifico dei grani (-) Gs = 2.750 assunto
Riferimento: -
40057 Granarolo dell'Emilia, via Badini 6/6 Fraz. Quarto Inferiore - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
-











































































































Pagina 3 di 7
SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 2 PROFONDITA': 7.70 ÷ 8.10 m
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato
H0 = mm D = mm
e0 =
pressione ∆H e mv cv kv
verticale
n° kPa mm - m²/MN m²/s m/s
1 12 0.053 0.692 - - -
2 25 0.131 0.685 0.320 - -
3 49 0.411 0.662 0.579 - -
4 98 0.747 0.633 0.353 - -
5 196 1.171 0.597 0.227 1.86E-07 4.14E-10
6 392 1.747 0.548 0.158 - -
7 785 2.481 0.486 0.105 - -
8 196 2.314 0.500 - - -
9 49 2.063 0.522 - - -
10 196 2.216 0.509 0.058 - -
11 785 2.575 0.478 0.035 - -
12 1569 3.273 0.419 0.052 - -
13 3138 4.098 0.349 0.032 - -
14 785 3.909 0.365 - - -
15 196 3.585 0.392 - - -
16 49 3.222 0.423 - - -
17 12 2.892 0.451 - - -
18 - - - - - -
19 - - - - - -
20 - - - - - -
21 - - - - - -
22 - - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - - - -
SPERIMENTATORE







































































































Pagina 4 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
0.037 0.085 0.272 0.425 0.834 1.252 1.83 2.447
0.044 0.092 0.286 0.554 0.866 1.291 1.873 2.399
0.044 0.093 0.294 0.56 0.872 1.297 1.882 2.396
0.044 0.095 0.299 0.568 0.883 1.311 1.898 2.392
0.047 0.101 0.315 0.594 0.917 1.359 1.956 2.377
0.049 0.106 0.332 0.622 0.959 1.416 2.028 2.364
0.056 0.111 0.346 0.649 1.004 1.486 2.125 2.349
0.057 0.115 0.359 0.672 1.044 1.555 2.224 2.336
0.053 0.127 0.368 0.687 1.071 1.604 2.295 2.33
- 0.129 0.376 0.699 1.091 1.641 2.346 2.325
- 0.131 0.383 0.709 1.107 1.667 2.382 2.323
- - 0.389 0.72 1.121 1.688 2.409 2.32
- - 0.396 0.728 1.135 1.71 2.432 2.318
- - 0.398 0.736 1.146 1.724 2.448 2.316
- - 0.4 0.74 1.153 1.734 2.46 2.313
- - 0.402 0.747 1.161 1.747 2.468 2.314
- - 0.404 - - 2.474 -
- - 0.406 - 1.171 - 2.481 -
- - 0.411 - 0 - 0 -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE







































































INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)











(mm) (mm) (mm) (mm)(min)(min)










Cedimento Cedimento Tempo Tempo 
(mm) (mm)
Cedimento
13/03/09 13/03/09 13/03/09 16/03/09 17/03/09 19/03/09 20/03/09 22/03/09








































































Pagina 5 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
2.265 2.099 2.246 2.625 3.291 4.088 3.87 3.566
2.258 2.115 2.32 2.68 3.337 4.075 3.808 3.541
2.253 2.123 2.344 2.702 3.401 4.023 3.801 3.538
2.248 2.125 2.353 2.711 3.416 3.979 3.792 3.533
2.233 2.139 2.399 2.76 3.477 3.963 3.774 3.523
2.213 2.159 2.451 2.83 3.562 3.952 3.756 3.518
2.187 2.178 2.49 2.92 3.663 3.944 3.736 3.501
2.157 2.192 2.51 3.016 3.777 3.935 3.707 3.474
2.13 2.198 2.52 3.087 3.866 3.928 3.678 3.44
2.107 2.201 2.529 3.141 3.93 3.922 3.647 3.391
2.094 2.203 2.538 3.177 3.969 3.918 3.625 3.337
2.084 2.205 2.546 3.207 3.999 3.916 3.61 3.291
2.076 2.21 2.554 3.229 4.022 3.913 3.601 3.262
2.071 2.211 2.561 3.246 4.042 3.911 3.594 3.243
2.066 2.213 2.567 3.259 4.058 3.909 3.588 3
2.063 2.216 2.575 3.273 4.073 3.909 3.585 3
- - - - 4.077 - - -
- - - - 4.085 - - -
- - - - 4.098 - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE





































44 4 4 4 4
2 2
4 4
8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320













25/03/09 26/03/09 27/03/09 30/03/09 31/03/09 01/04/09

















Pagina 6 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
3.195 - - - - - - -
3.192 - - - - - - -
3.192 - - - - - - -
3.19 - - - - - - -
3.186 - - - - - - -
3.18 - - - - - - -
3.17 - - - - - - -
3.155 - - - - - - -
3.136 - - - - - - -
3.107 - - - - - - -
3.067 - - - - - - -
3.02 - - - - - - -
2.97 - - - - - - -
2.932 - - - - - - -
2.906 - - - - - - -
2.892 - - - - - - -
- - - - - - - -
- - - - - - - -
- - - - - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE
RSP_08/1186-05 - S8 2
INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)
49 12 12 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
02/04/09 - - - - - - -
Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento
(min) (mm) (min) (mm) (min) (mm) (min) (min) (mm) (min)(mm) (min) (mm) (min) (mm)
0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1
(mm)
0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25
0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4
0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
1 1 1 1 1 1 1 1
2 2 2 2 2 2 2 2
4 4 4 4 4 4 4 4
8 8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15 15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320
03/04/09 - - - - - - -
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 2 PROFONDITA': 7.70 ÷ 8.10 m
DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI DI CONSOLIDAZIONE RELATIVI AL
INTERVALLO DI PRESSIONE n° 5 da 98 kPa a 196 kPa
VALORI MISURATI VALORI CALCOLATI
Tempo Cedim. Tempo Cedim.
(min) (mm) (min) (mm)  t100 (min) = 17.42
0.1 0.834 960 1.153 d100 (mm) = 1.09
0.25 0.866 1440 1.161
0.4 0.872 1920 1.166 t50    (min) = 1.60
0.5 0.883 2880 1.171 d50 (mm) = 0.94
1 0.917 4320 -
2 0.959 - - cv (m² /sec) = 1.864E-07
4 1.004 - -
8 1.044 Cα ( - ) = 0.00181
15 1.071
30 1.091
60 1.107 mv (m² /kN) = 2.271E-04
116 1.121
259 1.135 kv (m /sec) = 4.144E-10
511 1.146
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40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 2 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO





















































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
7.70
Il Direttore di LaboratorioSPERIMENTATORE
-
11/12/08
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA' IN CELLA EDOMETRICA 
SONDAGGIO   : S8 CAMPIONE: 2 PROFONDITA' (m): 7.70 ÷ 8.10
DATI RELATIVI AL PROVINO Prova di riferimento:
CONDIZIONI DEL PROVINO: indisturbato
Profondità del provino da m 8.05 a m 8.10
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm)  H   = 20.00  H   = 18.83
Diametro provino (mm)  D   = 71.36  D   = 71.36
Contenuto in acqua (%)  w   = #####  w   = #DIV/0!
Peso di volume (kN/m³)   γ  = 19.70   γ = -13.23
P. di vol. secco (kN/m³)   γ  = #####   γ = #DIV/0!
Indice dei vuoti (-)  e   = #####  e   = #DIV/0!
Grado di saturaz. (%)  S   = #####  S   = #DIV/0!
P. sp. dei grani (-)  G   = 2.750
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'
Pressione verticale efficace sul provino σ = kPa 196
Sezione buretta graduata a = mm² 51.00
Superficie di filtrazione A = mm² 3999.99
Lunghezza di filtrazione l = mm 18.831
Carico idraulico iniziale h0 = mm 487.00
Carico idraulico finale h1 = mm 432.10
Tempo trascorso t = sec 66602
COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'  k =   ln = m/sec 4.31E-10
NOTE:
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40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 3 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
TDR Prova di taglio diretto, con determinazione dei parametri di resistenza di picco 3 ASTM D 3080 
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
12.00























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI TAGLIO DIRETTO C.D. - ASTM D3080
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 3 PROFONDITA': 12.00 ÷ 12.50 m
PARAMETRI DELLA RESISTENZA AL TAGLIO
c' = 21.11 kN/m²  cR = - kN/m²
φ' = 26.44 ° sess. φR = - ° sess.
Provino 1 2 3 4 LEGENDA
condizione CR CR CR - CR = come ricevuto
Classe AGI Q.5. Q.5. Q.5. R T99 = ricostruito AAHSTO T99
sezione quadrata quadrata quadrata quadrata R T180 = ricostruito AAHSTO T180
36 cm² 36 cm² 36 cm² 36 cm²
z    (m) 12.25-12.28 12.28-12.31  12.31-12.35 -
h0   (mm) 20.00 20.00 20.00 - z = profondità del provino
wi   (%) 18.49 18.49 20.35 - h0 = altezza iniziale provino
γ    (Mg/m³) 1.963 1.933 1.911 - σv = pressione verticale
γd   (Mg/m³) 1.657 1.631 1.588 - hdc = altezza provino a fine consolidazione
σv   (kN/m²) 50.0 98.1 196.1 - τmax = resistenza al taglio di picco
hdc  (mm) 19.72 19.43 19.03 - Dotmax =
vp    (mm/min) 0.005 0.005 0.005 -
τmax (kN/m²) 46.3 69.4 118.8 - τr = resistenza al taglio residua
Doτmax (mm) 6.33 7.24 6.17 - Doc = deformazione orizzontale cumulativa
vr    (mm/min) - - - - wi = contenuto in acqua iniziale
τr    (kN/m²) - - - - wf = contenuto in acqua a fine prova
Doc   (mm) - - - - vp = velocità avanzamento apparecchiatura - picco
wf  (%) 19.58 18.85 20.64 - vr = velocità avanzamento apparecchiatura - residuo
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI TAGLIO DIRETTO C.D. - ASTM D3080
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 3 PROFONDITA': 12.00 ÷ 12.50 m










































































































































provino 1 provino 2 provino 3
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
provino 1 provino 2 provino 3
PICCO RESIDUO
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
Pagina 1 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
40057 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 4 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
EDO Prova di consolidazione edometrica 1 ASTM D 2435
cv Determinazione di cv-kv-mv 1 ASTM D 2435
0 Prima emissione
Dott. Geol. Paolo COLLI Dott. Geol. Dario GRUNDLER
Il Direttore di Laboratorio


















































































IL PRESENTE CERTIFICATO DI PROVA HA PER OGGETTO LE SEGUENTI PROVE e/o DETERMINAZIONI :
15.50
08/1188_SP
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 4 PROFONDITA': 15.00 ÷ 15.50 m
CARATTERISTICHE DEL PROVINO
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato PROFONDITA': ÷ m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm) H0 = 20.00 Hf = 16.41
Diametro provino (mm) D0 = 71.36 Df = 71.36
Contenuto in acqua (%) w0 = 30.45 wf = 19.31
Riferimento: - -
Peso di volume totale (kN/m³) γ = 18.82 γf = 20.99
Riferimento: - -
Peso di volume secco (kN/m³) γd = 14.43 γdf = 17.59
Indice dei vuoti (-) e0 = 0.866 ef = 0.531
Grado di saturazione (%) S0 = 96.57 Sf = 99.91
Peso specifico dei grani (-) Gs = 2.750 assunto
Riferimento: -
40057 Granarolo dell'Emilia, via Badini 6/6 Fraz. Quarto Inferiore - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
-
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 4 PROFONDITA': 15.00 ÷ 15.50 m
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato
H0 = mm D = mm
e0 =
pressione ∆H e mv cv kv
verticale
n° kPa mm - m²/MN m²/s m/s
1 12 0.166 0.850 - - -
2 25 0.378 0.830 0.877 - -
3 49 0.600 0.810 0.464 - -
4 98 0.935 0.778 0.355 - -
5 196 1.455 0.730 0.282 4.01E-07 1.11E-09
6 392 2.128 0.667 0.188 - -
7 785 2.911 0.594 0.114 - -
8 196 2.755 0.609 - - -
9 49 2.558 0.627 - - -
10 196 2.714 0.612 0.061 - -
11 785 3.070 0.579 0.035 - -
12 1569 3.826 0.509 0.058 - -
13 3138 4.656 0.431 0.034 - -
14 785 4.475 0.448 - - -
15 196 4.197 0.474 - - -
16 49 3.871 0.505 - - -
17 12 3.591 0.531 - - -
18 - - - - - -
19 - - - - - -
20 - - - - - -
21 - - - - - -
22 - - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - - - -
SPERIMENTATORE










































































































Pagina 4 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
0.051 0.208 0.408 0.66 1.032 1.546 2.262 2.873
0.065 0.222 0.434 0.693 1.072 1.604 2.308 2.817
0.072 0.232 0.448 0.714 1.099 1.635 2.344 2.808
0.077 0.237 0.455 0.724 1.114 1.657 2.364 2.804
0.095 0.255 0.48 0.76 1.168 1.729 2.444 2.789
0.117 0.281 0.505 0.797 1.224 1.809 2.536 2.778
0.144 0.304 0.527 0.826 1.271 1.881 2.624 2.773
0.146 0.32 0.54 0.847 1.304 1.932 2.688 2.77
0.152 0.33 0.55 0.861 1.327 1.966 2.728 2.767
0.16 0.338 0.559 0.874 1.348 1.996 2.761 2.766
0.166 0.345 0.567 0.886 1.367 2.023 2.79 2.764
- 0.352 0.576 0.898 1.385 2.046 2.815 2.761
- 0.358 0.584 0.911 1.402 2.068 2.84 2.76
- 0.361 0.591 0.92 1.418 2.086 2.867 2.758
- 0.362 0.594 0.928 1.43 2.101 2.889 2.756
- 0.366 0.6 0.935 1.439 2.112 2.911 2.755
- 0.368 - - 2.118 - -
- 0.37 - - 1.455 2.128 - -
- 0.378 - - 0 0 - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE







































































INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)











(mm) (mm) (mm) (mm)(min)(min)










Cedimento Cedimento Tempo Tempo 
(mm) (mm)
Cedimento
13/03/09 13/03/09 16/03/09 17/03/09 18/03/09 20/03/09 22/03/09 23/03/09








































































Pagina 5 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
2.735 2.614 2.834 3.157 3.845 4.65 4.43 4.163
2.722 2.631 2.902 3.226 3.987 4.575 4.372 4.15
2.711 2.643 2.926 3.268 4.045 4.523 4.354 4.141
2.703 2.651 2.936 3.301 4.067 4.519 4.345 4.135
2.68 2.67 2.969 3.384 4.191 4.507 4.324 4.118
2.652 2.685 2.986 3.479 4.309 4.501 4.304 4.092
2.625 2.692 2.996 3.556 4.401 4.496 4.28 4.058
2.607 2.697 3.005 3.609 4.459 4.49 4.253 4.017
2.596 2.699 3.011 3.644 4.495 4.487 4.237 3.978
2.587 2.701 3.019 3.674 4.527 4.485 4.227 3.945
2.58 2.704 3.028 3.701 4.554 4.483 4.22 3.923
2.575 2.707 3.038 3.727 4.578 4.481 4.215 3.908
2.57 2.709 3.047 3.749 4.602 4.479 4.209 3.895
2.564 2.71 3.055 3.768 4.622 4.477 4.204 3.884
2.56 2.711 3.062 3.785 4.64 4.476 4.2 4
2.558 2.714 3.07 3.798 4.656 4.475 4.197 4
- - - 3.802 - - - -
- - - 3.812 - - - -
- - - 3.826 - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE





































44 4 4 4 4
2 2
4 4
8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320













26/03/09 27/03/09 30/03/09 31/03/09 01/04/09 02/04/09

















Pagina 6 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
3.859 - - - - - - -
3.855 - - - - - - -
3.852 - - - - - - -
3.849 - - - - - - -
3.841 - - - - - - -
3.83 - - - - - - -
3.813 - - - - - - -
3.79 - - - - - - -
3.763 - - - - - - -
3.728 - - - - - - -
3.694 - - - - - - -
3.668 - - - - - - -
3.645 - - - - - - -
3.628 - - - - - - -
3.614 - - - - - - -
3.609 - - - - - - -
3.604 - - - - - - -
3.597 - - - - - - -
3.591 - - - - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE
RSP_08/1188-05 - S8 4
INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)
49 12 12 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
03/04/09 - - - - - - -
Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento
(min) (mm) (min) (mm) (min) (mm) (min) (min) (mm) (min)(mm) (min) (mm) (min) (mm)
0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1
(mm)
0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25
0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4
0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
1 1 1 1 1 1 1 1
2 2 2 2 2 2 2 2
4 4 4 4 4 4 4 4
8 8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15 15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320
06/04/09 - - - - - - -
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 4 PROFONDITA': 15.00 ÷ 15.50 m
DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI DI CONSOLIDAZIONE RELATIVI AL
INTERVALLO DI PRESSIONE n° 5 da 98 kPa a 196 kPa
VALORI MISURATI VALORI CALCOLATI
Tempo Cedim. Tempo Cedim.
(min) (mm) (min) (mm)  t100 (min) = 7.41
0.1 1.032 960 1.430 d100 (mm) = 1.32
0.25 1.072 1440 1.439
0.4 1.099 1920 1.447 t50    (min) = 0.73
0.5 1.114 2880 1.455 d50 (mm) = 1.14
1 1.168 4320 -
2 1.224 - - cv (m² /sec) = 4.009E-07
4 1.271 - -
8 1.304 Cα ( - ) = 0.00265
15 1.327
30 1.348
60 1.367 mv (m² /kN) = 2.820E-04
116 1.385
259 1.402 kv (m /sec) = 1.107E-09
511 1.418







































































































Pagina 1 di 2SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 4 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
KED Determinazione del coefficiente di pemeabilità in cella edometrica 1 p.i. - POP-017
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
15.00























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA' IN CELLA EDOMETRICA 
SONDAGGIO   : S8 CAMPIONE: 4 PROFONDITA' (m): 15.00 ÷ 15.50
DATI RELATIVI AL PROVINO Prova di riferimento:
CONDIZIONI DEL PROVINO: indisturbato
Profondità del provino da m 15.47 a m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm)  H   = 20.00  H   = 18.55
Diametro provino (mm)  D   = 71.36  D   = 71.36
Contenuto in acqua (%)  w   = #####  w   = #DIV/0!
Peso di volume (kN/m³)   γ  = 18.82   γ = -14.27
P. di vol. secco (kN/m³)   γ  = #####   γ = #DIV/0!
Indice dei vuoti (-)  e   = #####  e   = #DIV/0!
Grado di saturaz. (%)  S   = #####  S   = #DIV/0!
P. sp. dei grani (-)  G   = 2.750
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'
Pressione verticale efficace sul provino σ = kPa 196
Sezione buretta graduata a = mm² 51.00
Superficie di filtrazione A = mm² 3999.99
Lunghezza di filtrazione l = mm 18.550
Carico idraulico iniziale h0 = mm 487.00
Carico idraulico finale h1 = mm 275.24
Tempo trascorso t = sec 80900
COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'  k =   ln = m/sec 1.67E-09
NOTE:







































































































Pagina 1 di 3SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 6 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO





















































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
27.50
Il Direttore di LaboratorioSPERIMENTATORE
-
11/12/08
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI TAGLIO DIRETTO C.D. - ASTM D3080
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 6 PROFONDITA': 27.50 ÷ 28.00 m
PARAMETRI DELLA RESISTENZA AL TAGLIO
c' = 16.15 kN/m²  cR = - kN/m²
φ' = 24.74 ° sess. φR = - ° sess.
Provino 1 2 3 4 LEGENDA
condizione CR CR CR - CR = come ricevuto
Classe AGI Q.5. Q.5. Q.5. R T99 = ricostruito AAHSTO T99
sezione quadrata quadrata quadrata quadrata R T180 = ricostruito AAHSTO T180
36 cm² 36 cm² 36 cm² 36 cm²
z    (m) 27.94-27.97 27.91-27.94 27.88-27.91 -
h0   (mm) 20.00 20.00 20.00 - z = profondità del provino
wi   (%) 22.67 23.53 23.53 - h0 = altezza iniziale provino
γ    (Mg/m³) 2.010 1.995 1.966 - σv = pressione verticale
γd   (Mg/m³) 1.639 1.615 1.592 - hdc = altezza provino a fine consolidazione
σv   (kN/m²) 50.0 98.1 196.1 - τmax = resistenza al taglio di picco
hdc  (mm) 19.91 19.61 18.93 - Dotmax =
vp    (mm/min) 0.005 0.005 0.005 -
τmax (kN/m²) 38.8 61.9 106.3 - τr = resistenza al taglio residua
Doτmax (mm) 2.10 3.23 4.04 - Doc = deformazione orizzontale cumulativa
vr    (mm/min) - - - - wi = contenuto in acqua iniziale
τr    (kN/m²) - - - - wf = contenuto in acqua a fine prova
Doc   (mm) - - - - vp = velocità avanzamento apparecchiatura - picco
wf  (%) 23.98 23.86 24.02 - vr = velocità avanzamento apparecchiatura - residuo
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI TAGLIO DIRETTO C.D. - ASTM D3080
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 6 PROFONDITA': 27.50 ÷ 28.00 m







































































































































provino 1 provino 2 provino 3
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
provino 1 provino 2 provino 3
PICCO RESIDUO
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
Pagina 1 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
40057 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 6 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
EDO Prova di consolidazione edometrica 1 ASTM D 2435
cv Determinazione di cv-kv-mv 1 ASTM D 2435
0 Prima emissione
Dott. Geol. Paolo COLLI Dott. Geol. Dario GRUNDLER
Il Direttore di Laboratorio


















































































IL PRESENTE CERTIFICATO DI PROVA HA PER OGGETTO LE SEGUENTI PROVE e/o DETERMINAZIONI :
28.00
08/1190_SP
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 6 PROFONDITA': 27.50 ÷ 28.00 m
CARATTERISTICHE DEL PROVINO
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato PROFONDITA': ÷ m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm) H0 = 20.00 Hf = 17.98
Diametro provino (mm) D0 = 71.36 Df = 71.36
Contenuto in acqua (%) w0 = 22.05 wf = 16.87
Riferimento: - -
Peso di volume totale (kN/m³) γ = 20.19 γf = 21.50
Riferimento: - -
Peso di volume secco (kN/m³) γd = 16.54 γdf = 18.40
Indice dei vuoti (-) e0 = 0.627 ef = 0.463
Grado di saturazione (%) S0 = 96.48 Sf = 99.96
Peso specifico dei grani (-) Gs = 2.750 assunto
Riferimento: -
40057 Granarolo dell'Emilia, via Badini 6/6 Fraz. Quarto Inferiore - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
-
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 6 PROFONDITA': 27.50 ÷ 28.00 m
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato
H0 = mm D = mm
e0 =
pressione ∆H e mv cv kv
verticale
n° kPa mm - m²/MN m²/s m/s
1 12 0.031 0.625 - - -
2 25 0.055 0.623 0.098 - -
3 49 0.160 0.614 0.215 - -
4 98 0.333 0.600 0.179 - -
5 196 0.637 0.576 0.159 1.89E-07 2.95E-10
6 392 1.054 0.542 0.111 - -
7 785 1.772 0.483 0.098 - -
8 196 1.603 0.497 - - -
9 49 1.309 0.521 - - -
10 196 1.478 0.507 0.062 - -
11 785 1.878 0.475 0.037 - -
12 1569 2.629 0.413 0.054 - -
13 3138 3.550 0.339 0.035 - -
14 785 3.309 0.358 - - -
15 196 2.958 0.387 - - -
16 49 2.488 0.425 - - -
17 12 2.017 0.463 - - -
18 - - - - - -
19 - - - - - -
20 - - - - - -
21 - - - - - -
22 - - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - - - -
SPERIMENTATORE





































































































Pagina 4 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
0.013 0.047 0.106 0.242 0.428 0.716 1.13 1.765
0.015 0.053 0.11 0.255 0.449 0.738 1.172 1.748
0.016 0.055 0.112 0.261 0.459 0.754 1.192 1.714
0.016 0.055 0.113 0.264 0.464 0.765 1.203 1.707
0.02 0.057 0.116 0.275 0.482 0.793 1.247 1.687
0.025 0.058 0.12 0.288 0.504 0.829 1.309 1.667
0.031 0.059 0.128 0.301 0.529 0.867 1.386 1.646
- 0.059 0.145 0.312 0.551 0.915 1.476 1.629
- 0.055 0.151 0.317 0.585 0.955 1.554 1.619
- - 0.154 0.32 0.597 0.981 1.615 1.612
- - 0.157 0.322 0.603 0.996 1.658 1.609
- - 0.16 0.324 0.609 1.01 1.689 1.606
- - - 0.325 0.614 1.026 1.717 1.603
- - - 0.327 0.622 1.035 1.733 1.603
- - - 0.333 0.625 1.042 1.748 1.603
- - - - 0.63 1.054 1.757 1.603
- - - - - 1.765 -
- - - - 0.637 - 1.772 -
- - - - 0 - 0 -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE







































































INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)











(mm) (mm) (mm) (mm)(min)(min)










Cedimento Cedimento Tempo Tempo 
(mm) (mm)
Cedimento
16/03/09 16/03/09 16/03/09 16/03/09 17/03/09 19/03/09 20/03/09 22/03/09








































































Pagina 5 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
1.603 1.337 1.502 1.953 2.651 3.527 3.25 2.945
1.603 1.348 1.586 1.994 2.762 3.49 3.235 2.927
1.603 1.355 1.604 2.012 2.79 3.418 3.228 2.919
1.603 1.358 1.613 2.02 2.802 3.408 3.222 2.917
1.603 1.372 1.658 2.069 2.867 3.392 3.207 2.906
1.515 1.391 1.711 2.133 2.945 3.374 3.187 2.89
1.488 1.413 1.765 2.217 3.048 3.357 3.159 2.868
1.451 1.436 1.8 2.316 3.17 3.342 3.123 2.837
1.413 1.45 1.816 2.4 3.273 3.332 3.084 2.796
1.377 1.457 1.827 2.467 3.351 3.325 3.042 2.735
1.352 1.46 1.837 2.511 3.399 3.321 3.009 2.663
1.337 1.462 1.849 2.544 3.436 3.318 2.987 2.595
1.327 1.472 1.855 2.577 3.463 3.315 2.976 2.545
1.319 1.471 1.862 2.596 3.484 3.312 2.968 2.516
1.313 1.475 1.868 2.614 3.503 3.31 2.962 2
1.309 1.478 1.878 2.629 3.516 3.309 2.958 2
- - - - 3.522 - - -
- - - - 3.533 - - -
- - - - 3.55 - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE





































44 4 4 4 4
2 2
4 4
8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320













25/03/09 26/03/09 27/03/09 30/03/09 31/03/09 01/04/09

















Pagina 6 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
2.462 - - - - - - -
2.46 - - - - - - -
2.458 - - - - - - -
2.457 - - - - - - -
2.451 - - - - - - -
2.441 - - - - - - -
2.428 - - - - - - -
2.41 - - - - - - -
2.386 - - - - - - -
2.347 - - - - - - -
2.295 - - - - - - -
2.222 - - - - - - -
2.145 - - - - - - -
2.082 - - - - - - -
2.039 - - - - - - -
2.017 - - - - - - -
- - - - - - - -
- - - - - - - -
- - - - - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE
RSP_08/1190-05 - S8 6
INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)
49 12 12 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
02/04/09 - - - - - - -
Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento
(min) (mm) (min) (mm) (min) (mm) (min) (min) (mm) (min)(mm) (min) (mm) (min) (mm)
0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1
(mm)
0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25
0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4
0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
1 1 1 1 1 1 1 1
2 2 2 2 2 2 2 2
4 4 4 4 4 4 4 4
8 8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15 15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320
03/04/09 - - - - - - -
Pagina 7 di 7                    
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 6 PROFONDITA': 27.50 ÷ 28.00 m
DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI DI CONSOLIDAZIONE RELATIVI AL
INTERVALLO DI PRESSIONE n° 5 da 98 kPa a 196 kPa
VALORI MISURATI VALORI CALCOLATI
Tempo Cedim. Tempo Cedim.
(min) (mm) (min) (mm)  t100 (min) = 18.23
0.1 0.428 960 0.625 d100 (mm) = 0.59
0.25 0.449 1440 0.630
0.4 0.459 1920 0.633 t50    (min) = 1.65
0.5 0.464 2880 0.637 d50 (mm) = 0.49
1 0.482 4320 -
2 0.504 - - cv (m² /sec) = 1.895E-07
4 0.529 - -
8 0.551 Cα ( - ) = 0.00104
15 0.585
30 0.597
60 0.603 mv (m² /kN) = 1.588E-04
116 0.609
259 0.614 kv (m /sec) = 2.946E-10
511 0.622



































































































Pagina 1 di 2SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 6 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO





















































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
27.50
Il Direttore di LaboratorioSPERIMENTATORE
-
11/12/08
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA' IN CELLA EDOMETRICA 
SONDAGGIO   : S8 CAMPIONE: 6 PROFONDITA' (m): 27.50 ÷ 28.00
DATI RELATIVI AL PROVINO Prova di riferimento: RSP 08/1190-05
CONDIZIONI DEL PROVINO: indisturbato
Profondità del provino da m 27.97 a m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm)  H   = 20.00  H   = 19.36
Diametro provino (mm)  D   = 71.36  D   = 71.36
Contenuto in acqua (%)  w   = #####  w   = #DIV/0!
Peso di volume (kN/m³)   γ  = 20.19   γ = -12.95
P. di vol. secco (kN/m³)   γ  = #####   γ = #DIV/0!
Indice dei vuoti (-)  e   = #####  e   = #DIV/0!
Grado di saturaz. (%)  S   = #####  S   = #DIV/0!
P. sp. dei grani (-)  G   = 2.750
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'
Pressione verticale efficace sul provino σ = kPa 196
Sezione buretta graduata a = mm² 51.00
Superficie di filtrazione A = mm² 3999.99
Lunghezza di filtrazione l = mm 19.364
Carico idraulico iniziale h0 = mm 487.00
Carico idraulico finale h1 = mm 469.35
Tempo trascorso t = sec 66288
COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'  k =   ln = m/sec 1.37E-10
NOTE:







































































































Pagina 1 di 5SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 7 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
TCU Prova triassiale consolidata isotropicamente non drenata 3 ASTM D 4767
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
30.00























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': 30.00 ÷ 30.50 m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 30.41 30.41 30.22 -
Profondità provino a  m 30.50 30.50 30.41 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
σ'3 iniziale kPa 200.00 300.00 400.00 -
( σ1 − σ3 ) a rottura kN/m² 284.97 351.52 390.70 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 4 4 4 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
MODALITA' DI ROTTURA
Inclinazione sup. di rottura °sess. - - - -
Rappresentazione schematica
c' (kN/m2) φ' (° sess.) c (kN/m2) φ (° sess.)























































































Regressione lineare eseguita utilizzando tutti i provini
7




















provino 1 (t. efficaci) provino 2 (t. efficaci) provino 3 (t. efficaci)
provino 1 (t. totali) provino 2 (t. totali) provino 3 (t. totali)
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': ÷ m
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': ÷ m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 30.41 30.41 30.22 -
Profondità provino a  m 30.50 30.50 30.41 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
INIZIO PROVA
Massa volumica totale kN/m³ 19.80 19.68 19.58 -
Contenuto in acqua iniziale % 24.13 24.44 24.86 -
Massa volumica secca kN/m³ 15.95 15.81 15.68 -
Peso sp. dei grani (assunto) - 2.750 2.750 2.750 -
Indice dei vuoti iniziale - 0.687 0.702 0.716 -
Grado si saturazione iniziale % 96.36 95.52 95.26 -
FASE DI SATURAZIONE
Pressione pori iniziale kPa 2.7 -2.5 0.2 -
Valore di B iniziale - 0.74 0.78 0.68 -
Pressione pori a saturazione kPa 395.1 395 490 -
Pressione in cella finale kPa 500 600 700 -
Valore di B a saturazione - 0.95 0.95 0.95 -
FASE DI CONSOLIDAZIONE
Pressione in cella kPa 500 600 700 -
Contropressione kPa 300 300 300 -
Pressione pori iniziale kPa 300 395 490 -
Pressione pori finale kPa 300 300 300 -
Variazione altezza provino mm 0.81 1.19 1.21 -
Variazione volume provino cm³ 2.78 4.07 4.14 -
t100 min - - - -
FASE DI COMPRESSIONE
Pressione in cella kPa 500 600 700 -
Pressione pori iniziale kPa 300 300 300 -
σ'3 iniziale kPa 200 300 400 -
Velocità pressa mm/min 0.0100 0.0100 0.0100 -
CONDIZIONI A ROTTURA
Deformaz. assiale percentuale % 14.26 14.65 14.46 -
( σ1 - σ3 ) a rottura kN/m² 285 352 391 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 4 4 4 -
Pressione pori a rottura kPa 361 426 492 -
Valore di A a rottura - 0.21 0.36 0.49 -
p' a rottura kN/m² 281 350 403 -
q  a rottura kN/m² 142 176 195 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
FINE PROVA
Massa volumica totale finale kN/m³ 20.25 20.34 20.24 -
Contenuto in acqua finale % 22.92 22.60 22.98 -
Massa volumica secca finale kN/m³ 16.47 16.59 16.46 -
Indice dei vuoti finale - 0.634 0.623 0.636 -
Grado si saturazione finale % 99.19 99.59 99.23 -
LEGENDA: Criterio di rottura 1 massima tensione deviatorica
2 massimo rapporto σ1/σ3
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RSP_08/1191-04 -
30.00
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': ÷ m30.50













































































































provino 1 provino 2 provino 3
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40057 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 7 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
EDO Prova di consolidazione edometrica 1 ASTM D 2435
cv Determinazione di cv-kv-mv 1 ASTM D 2435
0 Prima emissione
Dott. Geol. Paolo COLLI Dott. Geol. Dario GRUNDLER
Il Direttore di Laboratorio


















































































IL PRESENTE CERTIFICATO DI PROVA HA PER OGGETTO LE SEGUENTI PROVE e/o DETERMINAZIONI :
30.50
08/1191_SP
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': 30.00 ÷ 30.50 m
CARATTERISTICHE DEL PROVINO
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato PROFONDITA': ÷ m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm) H0 = 20.00 Hf = 18.23
Diametro provino (mm) D0 = 71.36 Df = 71.36
Contenuto in acqua (%) w0 = 22.68 wf = 18.36
Riferimento: - -
Peso di volume totale (kN/m³) γ = 19.79 γf = 20.95
Riferimento: - -
Peso di volume secco (kN/m³) γd = 16.13 γdf = 17.70
Indice dei vuoti (-) e0 = 0.669 ef = 0.521
Grado di saturazione (%) S0 = 93.09 Sf = 96.74
Peso specifico dei grani (-) Gs = 2.750 assunto
Riferimento: -
40057 Granarolo dell'Emilia, via Badini 6/6 Fraz. Quarto Inferiore - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
-
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': 30.00 ÷ 30.50 m
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato
H0 = mm D = mm
e0 =
pressione ∆H e mv cv kv
verticale
n° kPa mm - m²/MN m²/s m/s
1 12 -0.008 0.670 - - -
2 25 0.024 0.667 0.131 - -
3 49 0.153 0.656 0.264 - -
4 98 0.360 0.639 0.214 - -
5 196 0.639 0.616 0.146 5.41E-07 7.72E-10
6 392 1.018 0.584 0.101 - -
7 785 1.577 0.537 0.076 - -
8 196 1.444 0.548 - - -
9 49 1.178 0.571 - - -
10 196 1.338 0.557 0.058 - -
11 785 1.726 0.525 0.036 - -
12 1569 2.464 0.463 0.053 - -
13 3138 3.308 0.393 0.031 - -
14 785 2.944 0.423 - - -
15 196 2.594 0.452 - - -
16 49 2.174 0.487 - - -
17 12 1.773 0.521 - - -
18 - - - - - -
19 - - - - - -
20 - - - - - -
21 - - - - - -
22 - - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - - - -
SPERIMENTATORE
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RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
-0.001 0.006 0.074 0.226 0.439 0.734 1.148 1.577
0 0.009 0.085 0.241 0.462 0.765 1.187 1.5542
0 0.011 0.091 0.249 0.477 0.786 1.215 1.535
0 0.012 0.093 0.254 0.484 0.796 1.229 1.5217
0 0.013 0.102 0.271 0.51 0.828 1.277 1.5025
0 0.015 0.113 0.29 0.539 0.866 1.34 1.479
0 0.016 0.121 0.307 0.561 0.898 1.403 1.469
-0.008 0.018 0.128 0.318 0.576 0.922 1.452 1.464
- 0.019 0.132 0.326 0.585 0.936 1.484 1.459
- 0.02 0.136 0.332 0.594 0.951 1.509 1.457
- 0.021 0.141 0.337 0.601 0.965 1.532 1.454
- 0.024 0.144 0.343 0.608 0.975 1.552 1.451
- - 0.146 0.348 0.616 0.987 1.571 1.449
- - 0.148 0.354 0.623 0.996 1.577 1.448
- - 0.153 0.355 0.627 1.003 1.577 1.446
- - - 0.36 0.632 1.009 1.577 1.444
- - - - 1.013 - -
- - - - 0.639 1.018 - -
- - - - 0 0 - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE







































































INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)











(mm) (mm) (mm) (mm)(min)(min)










Cedimento Cedimento Tempo Tempo 
(mm) (mm)
Cedimento
16/03/09 16/03/09 16/03/09 17/03/09 18/03/09 20/03/09 22/03/09 23/03/09
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RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
1.396 1.224 1.467 1.796 2.524 3.195 2.9 2.563
1.383 1.239 1.505 1.883 2.635 3.086 2.835 2.548
1.373 1.252 1.532 1.92 2.685 3.021 2.822 2.54
1.368 1.255 1.553 1.948 2.721 3.013 2.818 2.532
1.346 1.276 1.598 2.019 2.806 2.998 2.792 2.518
1.331 1.296 1.635 2.107 2.912 2.984 2.763 2.494
1.286 1.31 1.654 2.192 3.017 2.974 2.728 2.462
1.254 1.319 1.665 2.255 3.097 2.964 2.69 2.418
1.231 1.321 1.672 2.294 3.143 2.96 2.659 2.367
1.216 1.324 1.68 2.325 3.179 2.956 2.637 2.306
1.206 1.327 1.688 2.35 3.207 2.955 2.624 2.258
1.199 1.33 1.696 2.374 3.232 2.951 2.616 2.228
1.193 1.333 1.705 2.394 3.255 2.949 2.609 2.207
1.187 1.333 1.713 2.411 3.275 2.947 2.603 2.193
1.182 1.335 1.72 2.427 3.292 2.945 2.597 2
1.178 1.338 1.726 2.438 3.308 2.944 2.594 2
- - - 2.443 - - - -
- - - 2.453 - - - -
- - - 2.464 - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE





































44 4 4 4 4
2 2
4 4
8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320













26/03/09 27/03/09 30/03/09 31/03/09 01/04/09 02/04/09
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RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
2.157 - - - - - - -
2.152 - - - - - - -
2.148 - - - - - - -
2.146 - - - - - - -
2.139 - - - - - - -
2.127 - - - - - - -
2.11 - - - - - - -
2.084 - - - - - - -
2.053 - - - - - - -
2.008 - - - - - - -
1.952 - - - - - - -
1.898 - - - - - - -
1.856 - - - - - - -
1.826 - - - - - - -
1.806 - - - - - - -
1.796 - - - - - - -
1.791 - - - - - - -
1.782 - - - - - - -
1.773 - - - - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE
RSP_08/1191-05 - S8 7
INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)
49 12 12 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
03/04/09 - - - - - - -
Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento
(min) (mm) (min) (mm) (min) (mm) (min) (min) (mm) (min)(mm) (min) (mm) (min) (mm)
0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1
(mm)
0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25
0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4
0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
1 1 1 1 1 1 1 1
2 2 2 2 2 2 2 2
4 4 4 4 4 4 4 4
8 8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15 15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320
06/04/09 - - - - - - -
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S8 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': 30.00 ÷ 30.50 m
DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI DI CONSOLIDAZIONE RELATIVI AL
INTERVALLO DI PRESSIONE n° 5 da 98 kPa a 196 kPa
VALORI MISURATI VALORI CALCOLATI
Tempo Cedim. Tempo Cedim.
(min) (mm) (min) (mm)  t100 (min) = 6.17
0.1 0.439 960 0.627 d100 (mm) = 0.58
0.25 0.462 1440 0.632
0.4 0.477 1920 0.635 t50    (min) = 0.58
0.5 0.484 2880 0.639 d50 (mm) = 0.49
1 0.510 4320 -
2 0.539 - - cv (m² /sec) = 5.406E-07
4 0.561 - -
8 0.576 Cα ( - ) = 0.00110
15 0.585
30 0.594
60 0.601 mv (m² /kN) = 1.459E-04
120 0.608
240 0.616 kv (m /sec) = 7.721E-10
480 0.623
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40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S8 Campione : 7 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO





















































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
30.00
Il Direttore di LaboratorioSPERIMENTATORE
-
11/12/08
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Pag 2 di 2          
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA' IN CELLA EDOMETRICA 
SONDAGGIO   : S8 CAMPIONE: 7 PROFONDITA' (m): 30.00 ÷ 30.50
DATI RELATIVI AL PROVINO Prova di riferimento:
CONDIZIONI DEL PROVINO: indisturbato
Profondità del provino da m 30.28 a m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm)  H   = 20.00  H   = 19.36
Diametro provino (mm)  D   = 71.36  D   = 71.36
Contenuto in acqua (%)  w   = #####  w   = #DIV/0!
Peso di volume (kN/m³)   γ  = 20.16   γ = -12.80
P. di vol. secco (kN/m³)   γ  = #####   γ = #DIV/0!
Indice dei vuoti (-)  e   = #####  e   = #DIV/0!
Grado di saturaz. (%)  S   = #####  S   = #DIV/0!
P. sp. dei grani (-)  G   = 2.750
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'
Pressione verticale efficace sul provino σ = kPa 196
Sezione buretta graduata a = mm² 51.00
Superficie di filtrazione A = mm² 3999.99
Lunghezza di filtrazione l = mm 19.363
Carico idraulico iniziale h0 = mm 487.00
Carico idraulico finale h1 = mm 292.88
Tempo trascorso t = sec 80772
COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'  k =   ln = m/sec 1.55E-09
NOTE:
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40057 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S7 Campione : 7 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
EDO Prova di consolidazione edometrica 1 ASTM D 2435
cv Determinazione di cv-kv-mv 1 ASTM D 2435
0 Prima emissione
Dott. Geol. Paolo COLLI Dott. Geol. Dario GRUNDLER
Il Direttore di Laboratorio


















































































IL PRESENTE CERTIFICATO DI PROVA HA PER OGGETTO LE SEGUENTI PROVE e/o DETERMINAZIONI :
6.50
08/1194_SP
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': 6.00 ÷ 6.50 m
CARATTERISTICHE DEL PROVINO
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato PROFONDITA': ÷ m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm) H0 = 20.00 Hf = 12.60
Diametro provino (mm) D0 = 50.46 Df = 50.46
Contenuto in acqua (%) w0 = 62.85 wf = 32.35
Riferimento: - -
Peso di volume totale (kN/m³) γ = 14.60 γf = 18.82
Riferimento: - -
Peso di volume secco (kN/m³) γd = 8.96 γdf = 14.22
Indice dei vuoti (-) e0 = 2.004 ef = 0.893
Grado di saturazione (%) S0 = 86.10 Sf = 99.46
Peso specifico dei grani (-) Gs = 2.750 assunto
Riferimento: -
40057 Granarolo dell'Emilia, via Badini 6/6 Fraz. Quarto Inferiore - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
-
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SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L.
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': 6.00 ÷ 6.50 m
CONDIZIONI DEL PROVINO : indisturbato
H0 = mm D = mm
e0 =
pressione ∆H e mv cv kv
verticale
n° kPa mm - m²/MN m²/s m/s
1 12 0.002 2.004 - - -
2 25 0.073 1.993 0.290 - -
3 49 0.328 1.955 0.525 - -
4 98 0.825 1.880 0.522 - -
5 196 2.017 1.701 0.654 5.99E-08 3.83E-10
6 392 3.727 1.444 0.509 - -
7 785 5.535 1.173 0.300 - -
8 1569 7.122 0.934 0.148 - -
9 392 6.707 0.996 - - -
10 98 6.107 1.087 - - -
11 25 5.377 1.196 - - -
12 98 5.571 1.167 0.182 - -
13 392 6.237 1.067 0.161 - -
14 1569 7.384 0.895 0.074 - -
15 3138 8.484 0.730 0.058 - -
16 6276 9.673 0.551 0.035 - -
17 1569 9.249 0.615 - - -
18 392 8.667 0.702 - - -
19 98 7.850 0.825 - - -
20 25 7.397 0.893 - - -
21 - - - - - -
22 - - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - - - -
SPERIMENTATORE







































































































Pagina 4 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
0.002 0.028 0.131 0.417 0.977 2.169 3.921 5.682
0.003 0.032 0.149 0.449 1.012 2.219 3.964 5.724
0.003 0.034 0.159 0.467 1.036 2.253 3.994 5.763
0.003 0.035 0.163 0.476 1.052 2.272 4.02 5.772
0.005 0.038 0.181 0.506 1.102 2.345 4.087 5.835
0.007 0.042 0.201 0.544 1.167 2.445 4.189 5.916
0.002 0.046 0.222 0.585 1.25 2.579 4.332 6.03
- 0.051 0.24 0.625 1.349 2.753 4.52 6.181
- 0.055 0.253 0.653 1.442 2.929 4.721 6.352
- 0.06 0.265 0.682 1.535 3.115 4.947 6.553
- 0.064 0.279 0.711 1.613 3.263 5.135 6.728
- 0.069 0.294 0.737 1.679 3.347 5.276 6.861
- 0.073 0.302 0.766 1.74 3.481 5.377 6.982
- - 0.309 0.781 1.846 3.589 5.448 7.044
- - 0.321 0.795 1.932 3.656 5.498 7.088
- - 0.328 0.805 1.971 3.727 5.535 7.122
- - - 0.816 - - -
- - - 0.825 2.017 - - -
- - - 0 0 - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE







































































INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)











(mm) (mm) (mm) (mm)(min)(min)










Cedimento Cedimento Tempo Tempo 
(mm) (mm)
Cedimento
19/03/09 19/03/09 19/03/09 20/03/09 22/03/09 24/03/09 25/03/09 26/03/09








































































Pagina 5 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
7.004 6.679 6.076 5.402 5.657 4 7.424 8.553
6.98 6.642 6.065 5.41 5.677 6.435 7.49 8.634
6.97 6.629 6.058 5.418 5.69 6.464 7.508 8.651
6.962 6.626 6.056 5.419 5.701 6.479 7.518 8.657
6.948 6.61 6.045 5.43 5.729 6.538 7.555 8.696
6.928 6.591 6.033 5.445 5.771 6.615 7.605 8.744
6.905 6.566 6.014 5.461 5.828 6.723 7.674 8.812
6.877 6.532 5.989 5.483 5.901 6.858 7.765 8.906
6.85 6.492 5.957 5.504 5.982 6.983 7.869 9.014
6.82 6.438 5.908 5.526 6.068 7.09 8 9.157
6.79 6.374 5.845 5.542 6.125 7.159 8.129 9.304
6.768 6.307 5.758 5.552 6.158 7.211 8.237 9.425
6.745 6.24 5.66 5.56 6.183 7.265 8.324 9.517
6.731 6.18 5.558 5.563 6.201 7.295 8.404 9.609
6.721 6.132 5.461 5.57 6.221 7.319 8.46 10
6.716 6.107 5.377 5.571 6.237 7.334 8.484 10
6.713 - - - - 7.342 - -
6.709 - - - - 7.361 - -
6.707 - - - - 7.384 - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE





































44 4 4 4 4
2 2
4 4
8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320













31/03/09 01/04/09 02/04/09 03/04/09 06/04/09 07/04/09

















Pagina 6 di 7SINERGEA  srl LABORATORIO GEOTECNICO
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE SONDAGGIO : CAMPIONE :
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. -   Cedimenti  rilevati nel tempo per ogni intervallo di carico/scarico
- - - - - - - -
Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova: Inizio prova:
9.637 9.161 8.635 7.828 - - - -
9.547 9.13 8.586 7.824 - - - -
9.483 9.121 8.577 7.821 - - - -
9.474 9.115 8.575 7.82 - - - -
9.458 9.102 8.564 7.813 - - - -
9.442 9.085 8.551 7.807 - - - -
9.425 9.065 8.535 7.798 - - - -
9.404 9.039 8.514 7.787 - - - -
9.382 9.009 8.487 7.771 - - - -
9.354 8.966 8.445 7.75 - - - -
9.326 8.913 8.387 7.717 - - - -
9.301 8.848 8.306 7.673 - - - -
9.28 8.78 8.211 7.616 - - - -
9.263 8.722 8.117 7.544 - - - -
9.253 8.685 8.039 7.443 - - - -
9.249 8.667 7.995 7.397 - - - -
- - 7.96 - - - - -
- - 7.914 - - - - -
- - 7.85 - - - - -
Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova: Fine prova:
SPERIMENTATORE
RSP_08/1194-05 - S7 7
INTERVALLO DI CARICO/SCARICO  : da - a (kPa)
6276 1569 1569 392 392 98 98 25 25 0 0 0 0 0 0 0
08/04/09 09/04/09 10/04/09 14/04/09 - - - -
Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento Tempo Cedimento
(min) (mm) (min) (mm) (min) (mm) (min) (min) (mm) (min)(mm) (min) (mm) (min) (mm)
0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1 0.1
(mm)
0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25 0.25
0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4 0.4
0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5 0.5
1 1 1 1 1 1 1 1
2 2 2 2 2 2 2 2
4 4 4 4 4 4 4 4
8 8 8 8 8 8 8 8
15 15 15 15 15 15 15 15
30 30 30 30 30 30 30 30
60 60 60 60 60 60 60 60
120 120 120 120 120 120 120 120
240 240 240 240 240 240 240 240
480 480 480 480 480 480 480 480
960 960 960 960 960 960 960 960
1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440 1440
1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920 1920
2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880 2880
4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320 4320
09/04/09 10/04/09 14/04/09 15/04/09 - - - -
Pagina 7 di 7
SINERGEA  srl Servizi per la Geologia, la Geotecnica, l'Ingegneria e l'Ambiente
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE:
PROVA DI CONSOLIDAZIONE EDOMETRICA I.L. - ASTM D2435-96
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 7 PROFONDITA': 6.00 ÷ 6.50 m
DETERMINAZIONE DEI PARAMETRI DI CONSOLIDAZIONE RELATIVI AL
INTERVALLO DI PRESSIONE n° 5 da 98 kPa a 196 kPa
Prova di riferimento:
VALORI MISURATI VALORI CALCOLATI
Tempo Cedim. Tempo Cedim.  t90 (min) = 20.70
(min) (mm) (min) (mm) d90 (mm) = 1.49
0.1 0.977 960 1.932 t50    (min) = 4.84
0.25 1.012 1440 1.971 d50 (mm) = 1.27
0.4 1.036 1800 1.985
0.5 1.052 2880 2.017
1 1.102 3600 -
2 1.167 4320 - cv (m² /sec) = 5.987E-08
4 1.250
8 1.349 Cα ( - ) = -
15 1.442
30 1.535
60 1.613 mv (m² /kN) = 6.542E-04
120 1.679
240 1.740 kv (m /sec) = 3.834E-10
480 1.846
SPERIMENTATORE
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Pagina 1 di 2SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S7 Campione : 2 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
KED Determinazione del coefficiente di pemeabilità in cella edometrica 1 p.i. - POP-017
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
6.00























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Pag 2 di 2          
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA' IN CELLA EDOMETRICA 
SONDAGGIO   : S7 CAMPIONE: 2 PROFONDITA' (m): 6.00 ÷ 6.50
DATI RELATIVI AL PROVINO Prova di riferimento:
CONDIZIONI DEL PROVINO: indisturbato
Profondità del provino da m 6.30 a m
Inizio prova Fine prova
Altezza provino (mm)  H   = 20.00  H   = 18.02
Diametro provino (mm)  D   = 50.46  D   = 50.46
Contenuto in acqua (%)  w   = #####  w   = #DIV/0!
Peso di volume (kN/m³)   γ  = 14.60   γ = -14.64
P. di vol. secco (kN/m³)   γ  = #####   γ = #DIV/0!
Indice dei vuoti (-)  e   = #####  e   = #DIV/0!
Grado di saturaz. (%)  S   = #####  S   = #DIV/0!
P. sp. dei grani (-)  G   = 2.750
DETERMINAZIONE DEL COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'
Pressione verticale efficace sul provino σ = kPa 196
Sezione buretta graduata a = mm² 51.00
Superficie di filtrazione A = mm² 2000.00
Lunghezza di filtrazione l = mm 18.019
Carico idraulico iniziale h0 = mm 487.00
Carico idraulico finale h1 = mm 463.47
Tempo trascorso t = sec 88810
COEFFICIENTE DI PERMEABILITA'  k =   ln = m/sec 2.56E-10
NOTE:







































































































Pagina 1 di 5SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S7 Campione : 3 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
TCU Prova triassiale consolidata isotropicamente non drenata 3 ASTM D 4767
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
12.00























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
Pag 2 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': 12.00 ÷ 12.50 m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 12.27 12.27 12.18 -
Profondità provino a  m 12.36 12.36 12.27 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
σ'3 iniziale kPa 100.00 200.00 400.00 -
( σ1 − σ3 ) a rottura kN/m² 136.44 203.45 301.17 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 3 2 2 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
MODALITA' DI ROTTURA
Inclinazione sup. di rottura °sess. - - - -
Rappresentazione schematica
c' (kN/m2) φ' (° sess.) c (kN/m2) φ (° sess.)























































































Regressione lineare eseguita utilizzando tutti i provini
3




















provino 1 (t. efficaci) provino 2 (t. efficaci) provino 3 (t. efficaci)
provino 1 (t. totali) provino 2 (t. totali) provino 3 (t. totali)
Pag 3 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': ÷ m




















































































40050 Granarolo dell' Emilia (BO) - Loc. Quarto Inf. - Via Badini, 6/6 - Tel. +39 051768869 - Fax +39 0516058949
12.00 12.50






































Pag 4 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 3 PROFONDITA': ÷ m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 12.27 12.27 12.18 -
Profondità provino a  m 12.36 12.36 12.27 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
INIZIO PROVA
Massa volumica totale kN/m³ 19.29 19.20 18.90 -
Contenuto in acqua iniziale % 23.77 22.90 25.08 -
Massa volumica secca kN/m³ 15.58 15.62 15.11 -
Peso sp. dei grani (assunto) - 2.750 2.750 2.750 -
Indice dei vuoti iniziale - 0.728 0.724 0.782 -
Grado si saturazione iniziale % 89.69 86.90 88.07 -
FASE DI SATURAZIONE
Pressione pori iniziale kPa -0.1 -1.0 1.0 -
Valore di B iniziale - 0.77 0.78 0.63 -
Pressione pori a saturazione kPa 348.2 443 633 -
Pressione in cella finale kPa 400 500 700 -
Valore di B a saturazione - 0.96 0.95 0.95 -
FASE DI CONSOLIDAZIONE
Pressione in cella kPa 400 500 700 -
Contropressione kPa 300 300 300 -
Pressione pori iniziale kPa 348.2 443 633 -
Pressione pori finale kPa 300 300 300 -
Variazione altezza provino mm 0.78 1.49 1.77 -
Variazione volume provino cm³ 2.65 5.09 6.04 -
t100 min - - - -
FASE DI COMPRESSIONE
Pressione in cella kPa 400 500 700 -
Pressione pori iniziale kPa 300 300 300 -
σ'3 iniziale kPa 100 200 400 -
Velocità pressa mm/min 0.0100 0.0100 0.0100 -
CONDIZIONI A ROTTURA
Deformaz. assiale percentuale % 11.75 8.20 8.12 -
( σ1 - σ3 ) a rottura kN/m² 136 203 301 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 3 2 2 -
Pressione pori a rottura kPa 346 424 550 -
Valore di A a rottura - 0.34 0.61 0.83 -
p' a rottura kN/m² 122 178 301 -
q  a rottura kN/m² 68 102 151 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
FINE PROVA
Massa volumica totale finale kN/m³ 19.84 20.21 19.93 -
Contenuto in acqua finale % 23.49 21.82 22.83 -
Massa volumica secca finale kN/m³ 16.07 16.59 16.22 -
Indice dei vuoti finale - 0.675 0.623 0.660 -
Grado si saturazione finale % 95.50 96.13 95.01 -
LEGENDA: Criterio di rottura 1 massima tensione deviatorica
2 massimo rapporto σ1/σ3


















































































40050 Granarolo dell' Emilia (BO) - Loc. Quarto Inf. - Via Badini, 6/6 - Tel. +39 051768869 - Fax +39 0516058949
RSP_08/1195-04 -
12.00
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 3 PROFONDITA': ÷ m12.50











































































































provino 1 provino 2 provino 3















Pagina 1 di 5SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
40050 Granarolo dell’Emilia (BO) – Loc. Quarto Inf. – via Badini, 6/6 - Tel. +39-051768869 - Fax +39-0516058949
COMMESSA : 08/214 VERBALE DI ACCETTAZIONE n° :
RICHIEDENTE : Ing. C. Comastri in qualità di consulente
CONSEGNATARIO : Personale della ditta GEO-PROBE
COMMITTENTE : COGEI COSTRUZIONI SpA
LOCALITA'  : BOLOGNA
CANTIERE : EX AREA ASAM
DATA  DI ACCETTAZIONE : DATA DI EMISSIONE :
DESCRIZIONE CONTENITORE DEL CAMPIONE : fustella di acciaio
Sondaggio : S7 Campione : 4 Profondità : - m
DATA PRELIEVO :
PRELIEVO EFFETTUATO : da ditta GEO-PROBE
DATI FORNITI da : Committenza
OSSERVAZIONI : -
CODICE DESCRIZIONE PROVA n° prove NORMATIVA DI RIFERIMENTO
TCU Prova triassiale consolidata isotropicamente non drenata 3 ASTM D 4767
Cap. soc. €. 43.350 i.v. – Reg. Imp. BO, C.F. e P. IVA :  01909241208 – R.E.A. 398565 
REV. DESCRIZIONE
Dott. Geol. Dario GRUNDLER
-
Dott. Geol. Paolo COLLI
25.00























































































RAPPORTO DI PROVA n° :
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': 25.00 ÷ 25.50 m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 25.36 25.36 25.25 -
Profondità provino a  m 25.45 25.45 25.36 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
σ'3 iniziale kPa 200.00 400.00 100.00 -
( σ1 − σ3 ) a rottura kN/m² 263.40 385.29 229.56 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 4 4 4 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
MODALITA' DI ROTTURA
Inclinazione sup. di rottura °sess. - - - -
Rappresentazione schematica
c' (kN/m2) φ' (° sess.) c (kN/m2) φ (° sess.)























































































Regressione lineare eseguita utilizzando tutti i provini
4




















provino 1 (t. efficaci) provino 2 (t. efficaci) provino 3 (t. efficaci)
provino 1 (t. totali) provino 2 (t. totali) provino 3 (t. totali)
Pag 3 di 5              
SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
RAPPORTO DI PROVA DATA EMISSIONE
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : CAMPIONE : PROFONDITA': ÷ m




















































































40050 Granarolo dell' Emilia (BO) - Loc. Quarto Inf. - Via Badini, 6/6 - Tel. +39 051768869 - Fax +39 0516058949
25.00 25.50
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 4 PROFONDITA': ÷ m
PROVINO n° 1 2 3 -
Profondità provino da m 25.36 25.36 25.25 -
Profondità provino a  m 25.45 25.45 25.36 -
Condizione del provino - indisturbato indisturbato indisturbato -
Diametro iniziale provino mm 38.10 38.10 38.10 -
Altezza iniziale provino mm 76.20 76.20 76.20 -
INIZIO PROVA
Massa volumica totale kN/m³ 19.23 19.25 19.34 -
Contenuto in acqua iniziale % 26.31 26.55 26.56 -
Massa volumica secca kN/m³ 15.23 15.21 15.28 -
Peso sp. dei grani (assunto) - 2.750 2.750 2.750 -
Indice dei vuoti iniziale - 0.768 0.770 0.761 -
Grado si saturazione iniziale % 94.05 94.71 95.76 -
FASE DI SATURAZIONE
Pressione pori iniziale kPa -2.5 -4.0 -1.2 -
Valore di B iniziale - 0.71 0.68 0.53 -
Pressione pori a saturazione kPa 395.2 490 395 -
Pressione in cella finale kPa 500 700 400 -
Valore di B a saturazione - 0.95 0.95 0.95 -
FASE DI CONSOLIDAZIONE
Pressione in cella kPa 500 700 400 -
Contropressione kPa 300 300 300 -
Pressione pori iniziale kPa 300 395 300 -
Pressione pori finale kPa 300 300 300 -
Variazione altezza provino mm 0.41 1.15 0.23 -
Variazione volume provino cm³ 1.39 3.94 0.78 -
t100 min - - - -
FASE DI COMPRESSIONE
Pressione in cella kPa 500 700 400 -
Pressione pori iniziale kPa 300 300 300 -
σ'3 iniziale kPa 200 400 100 -
Velocità pressa mm/min 0.0100 0.0100 0.0100 -
CONDIZIONI A ROTTURA
Deformaz. assiale percentuale % 15.49 15.05 13.06 -
( σ1 - σ3 ) a rottura kN/m² 263 385 230 -
Correzione per filtro e membrana kN/m² 4 4 4 -
Pressione pori a rottura kPa 365 494 293 -
Valore di A a rottura - 0.25 0.50 -0.03 -
p' a rottura kN/m² 267 398 221 -
q  a rottura kN/m² 132 193 115 -
Criterio di rottura - 1 1 1 -
FINE PROVA
Massa volumica totale finale kN/m³ 19.48 19.77 19.55 -
Contenuto in acqua finale % 25.92 24.07 26.72 -
Massa volumica secca finale kN/m³ 15.47 15.94 15.43 -
Indice dei vuoti finale - 0.740 0.689 0.745 -
Grado si saturazione finale % 96.15 95.86 98.42 -
LEGENDA: Criterio di rottura 1 massima tensione deviatorica
2 massimo rapporto σ1/σ3
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RSP_08/1226-04 -
25.00
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SINERGEA  srl LABORATORIO PROVE SUI TERRENI 
PROVA TRIASSIALE C.I.U. ASTM D 4767
SONDAGGIO : S7 CAMPIONE : 4 PROFONDITA': ÷ m25.50













































































































provino 1 provino 2 provino 3
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Allegati C 
 XXXIX 
 
 
